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RESUMO

O presente trabalho faz um estudo da alvenaria estru-
tural nao armada, dando eénfase ao aspecto estrutural dessas
obras, de modo a obter subsidios basicos para o desenvolvimento
de projetos estruturais que se utilizam dessa tecnica. O estu-
do & voltado para a analise do comportamento da alvenaria quan-
do submetida principalmente aos esforgos de compressao, pelo
fato da alvenaria estrutural nao armada trabalhar predominante-

mente a esse tipo de esforgo.

A alvenaria estrutural @ estudada a partir da sua con-
ceituagao. Sao abordados os problemas dessa técnica no Brasil
e apresentadas as principais normas internacionais que tratam do
assunto.

Estuda-se o projeto em alvenaria estrutural a partir
da filosofia que deve envolver o mesmo, as hipOteses basicas
adotadas e o comportamento estrutural dessas obras. Também sao
apresentados os principais sistemas estruturais cmpregados,
abordado o problema da seguranca e revisados conceitos csta-
tisticos.

Aprescenta-se os principais fatores que afetam a resis
téncia da alvenaria 3 compressao, como também os tipos de cn-
saios realizados em unidades, prismas ¢ paredes para a obtengao

da resistencia da alvenaria e do seu modulo de elasticidade.

Analisa-se a parede de contraventamento, sendo abor-
dado o problema da estabilidade lateral, da distribuigao das
cargas e discutidos os principais metodos existentes para o

calculo de esforgos nesse tipo de elemento.

Finalmente, sao apresentadas as recomendacoes de cada
uma das normas para o calculo de todos os parametros necessa-
rios ao dimensionamento da parede resistente, bem como sao com-
parados e discutidos os coeficientes de reducao utilizados por

essas normas,



ABSTRACT

This research work is directed to the study of
unreinforced masonry structures, with greater emphasis on its
structural aspects. It introduces the basic concepts on the
structural design of unreinforced brickworks. As these
structures are designed mainly to withstand compression forces,

strains related to these actions are analysed in greater depth.

Unreinforced masonry can be taken as a building
technique that j,0es along different structural systems. Examples
and a discussion on the advantages and disadvantges of them

are presented.

The major factors affecting the compression strenght
of bricks and brickwalls are introduced. The statistical basis
of the cvaluation of basic design parameters is analysed.

Safety factors are evaluated. Laboratory methods of investigating
the compression strength and the modulus of elasticity of

bricks, brick prisms and brickwalls are annotated.

Shearwalls are analysed in connection with lateral
strength problems; decign methods geared to take them into

account brought forward.

A comparative study of the different design codes used
in a number of countries is undertaken, highlighting how they
evaluate the input parameters needed for the design models and
the corresponding safety factors. The state-of-the art of the
use of unreinforced masonry structures and the criteria for

their design in Brazil is brought into the discussion.
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DEFINIGOES

Alvenaria estrutural: estrutura de alvenaria projetada ra-

cionalmente.,
Unidade: constituinte basico da alvenaria (tijolo ou bloco).
Elemento: parede ou coluna.

Coluna: elemento usado para resistir as cargas de compres-—

sao, cuja largura nao exceda 4 vezes a espessura.

Parede de fechamento: parede para resistir somente ao peso
proprio e desempenhar as fungoes de vedacao.

Parede resistente: parede projetada para resistir as cargas
verticais, além do sceu peso proprio, desempenhando tambem

as fungoes de vedagao.

Parede de contraventamento: parede projetada para resistir
as acoes horizontais, segundo seu plano, atuantes na es-

trutura.

Parede enrigecedora: paredce que tem por fungao enrigecer as
paredes resistentes contra a flambagem, dando apoio late-
ral. As paredes enrigecedoras podem ser tambem paredes
resistentes ou de contraventamento.

Apoio lateral: apoio de paredes ou colunas com o objetivo

de restringir os deslocamentos horizontais desses elemen-—

tos.

Altura efetiva: altura de um elemento em funcao das vincu-

lagoes, utilizada na determinacao da razao de esbeltez.

Espessura efetiva: espessura de um elemento a ser usada na

determinacao da razao de esbeltez.

Razao de esbeltez: razao entre a altura efetiva de um ele-

mento pela sua espessura efetiva.



- Resisteéncia basica da alvenaria: resistencia da alvenaria
sem a influcneia da excentricidade do carrepgamento ¢
esbeltez. E funcao principal da resisténcia das unida-

des e da argamassa.

- Fator de eficicncia: razao entre a resistencia basica da
alvenaria, obtida em ensaios de corpos=de=prova ¢ a re-

sistencia final da parede,

- Coeficiente de esbeltez: coeficiente que tem por fungao re=
duzir a resisténcia basica da alvenaria em funcgao da es-

beltez do elemento.

- Coeficiente de excentricidade: coeficiente que tem por fun-
¢ao reduzir a resistencia basica da alvenaria em fungao

da excentricidade do carregamento.
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1. INTRODUGAO

Até o final do seculo XIX a alvenaria era um dos
principais materiais de construcao utilizados pelo homem. As
construcoes da época eram entao erguidas segundo regras pura-
mente empfricas, baseadas nos conhecimentos adquiridos ao lon-

go dos scculos.

Com o advento do aco ¢ do concreto armado no inicio
do século XX, uma revolugﬁo veio abalar a arte de construir.
Juntamente com os novos materiais, que possibilitaram a cons-
trugao de obras de maior porte e arrojo, surgiram também novas
tecnicas construtivas com embasamento cientifico que se desen-
volveram rapidamente. Em meio a isso, a alvenaria foil relega-
da a um segundo plano, passando a ser usada quase que exclusi-
vamente como elemento de fechamento e em alguns casos, com fun-

gao somente cstetica.

Em meados do scculo XX, com a necessidade do mercado
em buscar novas técnicas alternativas de cunstrugﬁo, a alvena-
ria foi, por assim dizer, redescoberta. A partir dai, um gran-
de numero de pesquisas foram desenvolvidas em muitos paises,
permitindo que fossem criadas normas ¢ adotados critcérios de

calculo bascados em mcetodos mais racionais.

Na Europa e Estados Unidos, a evolugao das pesquisas
em alvenaria estrutural nos ultimos anos tem permitido que se-
jam elaboradas normas modernas, contendo rccomuudugacs para o
projeto e execugao dessas obras, fazendo com que a alvenaria
estrutural se torne uma solugao competitiva com as demais téc-
nicas.

No Brasil, o processo foi semelhante, poréem, com al-
guma diferenga: a alvenaria como estrutura so foi descoberta
nos ultimos 20 anos, em alguns centros como Sao Paulo e Porto

Alegre, nao sendo bem entendida ateé hoje.



Apesar do quase completo desconhecimento entre os
profissionais do que seja "Alvenaria Estrutural"” e da quase
inexisteéncia de pesquisas na area, um grande numero de obras
comecaram a surgir nos ultimos anos empregando essa nova téc-
nica. Verdade ¢ que, na maioria dessas obras, as potenciali-
dades dos materiais nao sao completamente exploradas, scendo
construidas empiricamente ou entao baseadas em normas interna-

.

cionais, nem sempre adequadas a realidade brasileira.

Trabalhando desse modo, o profissional nao tem con-
digoes de avaliar satisfatoriamente como se comporta a obra
dentro das duas linhas mestras que devem nortear todo projeto

de engenharia: seguranga e economia.

Obras assim podem se¢ tornar anti=-cconomicas ou, 0

que e pior, estarem com niveis de seguranga insatisfatorios.

Face a esse contexto, o presente trabalho [oi elabo-

rado com os principais objetivos:

i) A curto prazo: apresentar critérios de calculo
adotados pelos principais codigos que versam sobre o assunto,
de modo a permitir que profissionais da area adotem os que fo-
rem julgados mais convenientes, atendendo a uma necessidade

imediata do mercado.

ii) A médio e longo prazo: dar a conhecer as prin-
cipais caracteristicas da alvenaria sob o aspecto estrutural,
de modo a permitir a elaboracao de programas de ensaios que
fornegam subsidios basicos para a elaboragao de uma norma na-

cional.

A metodologia utilizada foi a de estudar, junto a
trabalhos ¢ pesquisas, o projeto como um todo, a partir da fi-
losofia que deve envolver o mesmo, ate o comportamento dos ele-
mentos estruturais. Adotou-se um estudo comparativo das diver-

.. -
sas normas, colocando de forma explicita as recomendacgoes das
mesmas com relacao a cada item ligado ao dimensionamento pro-

priamente dito.

No capitulo 2 sao feitas consideragoes gerais sobre

a alvenaria estrutural, sendo chamada a atangﬁu para o ustﬁgio



atual dessa tecnica no Brasil.

O capitulo 3 apresenta inicialmente o conceito de
projeto em alvenaria estrutural (filosofia do projeto) e os
principais sistemas estruturais. A seguir sao revisados rapi=-
damente conceitos sobre estados limites, sepuranga o cstatis-
tica. No final sao apresentados os coeficientes de seguranga

adotados por cada norma.

No capitulo 4 ¢ feito um estudo detalhado da parede
resistente, principal elemento estrutural nesse tipo de obra.
Sao estudados os fatores relacionados a resisténcia da alvena-
ria ¢ feitas recomcndngaes sobre a argamassa. No final sao
apresentados os métodos de obtencao da resisténcia da alvena-

ria e do seu modulo de elasticidade.

O principal objetivo do trabalho, dimensionamento
dos elementos resistentes segundo criterios racionais, se en-
. _ i = . . - ? . . P
contra no capitulo 5. Primeiramente ¢ estudado a distribuilgao
de cargas e as parcdes de contraventamento. Em seguida sao
explicados cada item necessario ao dimensionamento ¢ as rcco-

mendagoes de cada norma com respeito aos mesmos.

Nao raro, ao longo do trabalho sao introduzidos os
resultados de estudos desenvolvidos por pesquisadores da areca,
com o objetivo de enriquecimento do mesmo e para uma compara-

¢ao com as recomendagoes das normas.



2. ALVENARIA ESTRUTURAL

2.1. Conceituacao

No dizer de SABBATINI""*, "no Brasil o entendimento
do que seja alvenaria estrutural nao foi ainda corretamente
compreendido", fato esse que pode ser comprovado pela simples
ohsarvagﬁo critica de muitas obras construidas sepundo ¢ssa

técnica.

Um dos principais motivos desse desconhecimento ge-
neralizado do meio tecnico se deve ao fato de que, no Brasil,
a construcao dessas obras antecederam as pesquisas na area,

invertendo completamente o processo desejavel.

A alvenaria estrutural e um sistema construtivo ra-
cionalizado no qual os elementos que desempenham a fungao es-
trutural sao de alvenaria. £ o oposto da alvenaria tradicio-

- - - -

nal, projetada e construida empiricamente.

F: comum encontrar as seguintus LlUIIOIIIiniIl"aL'l-i para a
alvenaria estrutural:

i) Ceramica ou de concreto: conforme as unidades sg¢
jam de material ceramico ou de concreto.

ii) De tijolos ou blocos: fungao do tipo das unida-
des.

De unidades macigas ou vazadas: fungac das uni

e
e
e
~

dades.

iv) Armada ou nao: conforme exista ou nao armadura.

* O0s numeros indicam a ordem de chamada das refercncias bibliograficas
listadas no final do trabalho,
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A alvenaria estrutural armada ¢ cxccutada com hlocos
vazados de concreto ou ceramica. As armaduras sao colocadas
dentro de determinadas cavidades que sao posteriormente preen-
chidas com micro concreto (proute). Essas armaduras tom ¢omo

- . . e 1
principais fungoes"?

i) Resistir aos esforgos de tragao que possam surglr

pela combinagao desfavoravel das acocs.
ii) Absorver as tensoes de tracao na flexao.

iii) Absorver as tensoecs de tragao nas parcdes ¢ co-

lunas devido a excentricidade do carregamento.

iv) Resistir parte da carga de compressao nas colu-
nas.

Portanto, e falsa a idéia de que nas paredes resis-
tentes, a armadura tenha por principal funcao a de resistir as

cargas verticais.

A alvenaria estrutural nao armada pode ser ecxecutada
com qualquer tipo de unidade (tijolos ou bloceos), sendo que no
Rio Grande do Sul € mais comum o uso de tijolos macigos. A al-
venaria nao armada deve trabalhar predominantemente a compres-

sao, devendo ser evitadas as tensoes de tragao.
2.2, Historico

A arte de construir com alvenaria tem suas railzes na
antiguidade. 0 uso do tijolo remonta aos primeiros ecsforgos
de construir do homem civilizado"?. Nas construgoes persas e
assirias, a 10.000 a.c., ja se encontravam tijolos secos ao
sol e a 3.000 a.c. os queimados em fornos *".

Os assirios e caldeus ja haviam desenvolvido uma téc
nica apurada e entre eles o tijolo era usado para obras monu-
mentais, enquanto que na Persia era empregado principalmente
na construggo de casas populares. Os egipcios e os gregos pou
co usaram o tijolo, cabendo aos romanos a difusao dos conheci-
mentos ceramicos pela Europa. Os arabes valorizaram extraor-
dinariamente esse material, a ponto de seu uso caracterizar a

- !
arquitetura maometana"?.



0 uso da alvenaria com fungao estrutural nao ¢ um fa-
to recente. Grandes construcgoes antigas foram erguidas segundo
essa tdéenica, como por exemplo o Coliscu (terminado em 82 D.CL),
o Pantecao (123 D.C.), a muralha da China (300 a 200 A.C.)"", a
lendaria torre de Babel, o farol de¢ Alexandria com 165m de al-
tura (destruido em 1300 D.C. por um terremoto) ?", as grandes
catedrais dos seculos XII a XVII (cantaria), entre tantas ou-
tras.

Apesar de serem obras de grande porte, eram dimensio-
nadas empiricamente. Projetistas e construtores compreendiam
intuitivamente que as cargas eram transferidas pelas paredes

'}
ao solo'".

Alguns estudiosos ja se preocupavam com o comporta-—
mento estrutural, criando teorias que explicavam corretamente
certos aspectos isolados, como por exemplo a tecoria de Aristo-
teles que explicava como os arcos resistiam as cargas gravi-
tacionais, a teoria de Leonardo da Vinci para explicar o meca-
nismo interno de acao entre os elementos de um arco, a teoria
matematica de Euler que equacionou a carga de flambagem de co-

lunas,; eté.

Entre os séculos XIX e XX edificios de maior porte
ja eram construidos, servindo como exemplo o "Monadnock", cons-
truido em Chicago entre 1889 e¢ 1891 com 16 andares e 65 metros
de altura, cujas paredes inferiores possuiam 1,80m de espessu-
ra. Ainda nesse periodo os elementos de alvenaria eram dimen-

sionados empiricamente.

Nessa época surgiram o ago e o concreto armado ¢ 0o
numero de construgoes utilizando-se desses materiais cresceu
rapidamente, pois entao ofereciam vantagens técnicas e ccono-
micas. Tambem o corpo teorico relativo a essa nova técnica se
desenvolveu rapidamente. Os meétodos utilizados em obras de
alvenaria tornaram-se obsoletos e esse material foi abandona-
do, passando a ser usado quase que exclusivamente como fecha-

mento.

Na busca de tecnicas construtivas alternativas, fo-

ram iniciados estudos com alvenaria, agora de cunho mais cien-



tifico. Um estudo publicado em 1923 por A. BREBNER, sub-secre

tario do governo da India, sobre alvenaria, baseado em estudos
vy - - . - - . - -

teoricos cexperimentais, ¢ considerado como o inlcio da alvena-

ria estrutural"?®,

A partir dessa ¢época, um grande numero de¢ pesquisas
se¢ desenvolveram no intuito de equacionar o comportamento da
alvenaria quando submetida a diversos tipos de esforgos. Nes-
se curto espaco de tempo, o conhecimento sobre alvenaria cres-—
ceu muito mais do que o acumulado ao longo de varios séculos.

0 estado atual de conhecimento permite que obras
construidas em alvenaria estrutural se tornem competitivas com
as executadas em aco ¢ concreto armado, ¢ para determinados ti
pos de construcao sejam as mais adequadas, téecnica e economi-

camente falando.

. 3 «
Se o edificio "Monadnock" fosse reconstruido com os
mesmos materiais, porém, empregando os novos conhecimentos ad-
quiridos nos ultimos anos, a espessura de ruas paredes seriam

. - . ‘ U1
reduzidas de 1,80m para no maximo 30cm' " .

0 rapido avango nas pesquisas cm alvenaria estrutu=
ral permite supor que num futuro nao muito distante, deixe de
ter razao a afirmacao de SCHNEIDER"? de que, embora seja a al-
venaria um dos mais antigos materiais de construgﬁo do homem,

provavelmente ¢ o mais malvisto e certamente o menos entendi-
do.

2.3. Alvenaria Estrutural no Brasil

Em meados dos anos 60 o mercado da construcgao civil
nao possuia formas metalicas nem os pré-moldados. Os esforgos
das construtoras para uma redugao de custos direcionavam-se
para a racionalizacao do sistema convencional. Nessa procura
de técnicas alternativas, algumas construtoras comegaram a rea-
lizar as primeiras experiencias em alvenaria estrutural armada
nos anos de 1966-67 *°.

0 ano de 1966 pode ser considerado como o inicio da

alvenaria estrutural armada no Brasil, com a construgao do con



junto habitacional "Central Parque da Lapa" em Sao Paulo,
possuindo blocos de 4 pavimentos. Dessa ¢época em diante a
produgao dos blocos de concreto cresceu sensivelmente, prin-

cipalmente em Sao Paulo.

A alvenaria estrutural nao armada foi inaugurada no
Brasil no ano de 1977, com a construgao em Sao Paulo de um cdi

- . - - . 5
ficio de 9 andares em blocos silico-calcarios”.

0 inicio da decada de 80 marca a introdugao dos blo-

cos ceramicos na alvenaria estrutural, armada ou nao.

Atualmente é comum a construcao de edificios de ate
13 pavimentos em alvenaria estrutural, sendo que com o material

existente, pode-sc chegar até 20 pavimentos ",

No Brasil, o emprego da alvenaria estrutural antece-
deu as pesquisas que tiveram inicio no final da década de 70
em Sao Paulo®" e em 1984-85 em Porto Alegre. Esse fato gerou
uma certa confusao no meio tEcnico, levando ao nao completo
entendimento da alvenaria estrutural. Como conseqlliencia, a no
va técnica nao foi bem cempregada ¢ foram sepuidas algumas nor-
mas internacionais nao compativeis com a realidade brasileira,

principalmente em se¢ tratando da alvenaria estrutural armada.

Embora a alvenaria estrutural comece a scr largamen-
te empregada em alguns centros, como Sao laulo e Porto Alegre,
ela ainda continua desconhecida em quase todo o pais. Enquan-
to edificios relativamente altos sao erguidos utilizando a ca-
pacidade resistente da alvenaria, outras obras de menor porte
sao projetadas com estruturas independentes (concreto armado
ou ago), por completo desconhecimento da nova teécnica, gerando

um contraste de certa forma interessante de ser observado.

2.4. Tecnica Alternativa

E comum encontrar nos estudos realizados sobre al-
venaria estrutural, uma tendéncia de ressaltar somente os as-
pectos positivos dessa técnica em detrimento das demais, levan
do a uma falsa idéia de que a alvenaria estrutural seja sempre

a melhor solugao construtiva em todas as circunstancias.



Na verdade, a alvenaria estrutural deve ser entendi-
da como uma técnica alternativa, adequada para determinados
sistemas estruturais, assim como também sao as estruturas em

ago, concreto armado ou madeira.

TR I - ;
Segundo CURTIN nas obras onde e apropriado o em-
prego da alvenaria estrutural, tem-se constatado uma reducgao

no custo em relagao a outras tecnicas.

No Brasil, a experiencia tem demonstrado que o con-

veniente emprego da alvenaria estrutural, pode trazer as seguin

- - - - !
tes vantagens técnicas e economicas > "?3%,

i) Redug¢ao no custo final em ate 30%.

ii) Simplificagao das tecnicas de execucgao.
iii) Menor diversidade de materiais cmprepados.
iv) Reducao da mao-de-obra.

v) Rapidez de execugao.

Como inconvenicentes das obras executadas em alvena-
ria estrutural tem-se:

i) Limitagao do projeto arquitetonico pela concepcao
estrutural, que requer obras com vaos ¢ aberturas relativamen-
te pequenos.

ii) Mao-de-obra com viciagoes trazidas das obras em

alvenarias tradicionais, dificultando o controle de execugao.

2.5. Normas Internacionais

Muitas series isoladas de ensaios foram realizadas
em varios paises no final do seculo XIX e inicio do século XX.
Porem, somente nos meados do presente século € que se dispunha
de dados suficientes para permitir a elaboracao de normas con-
tendo dados essenciais sobre a resistencia da alvenaria e dos
fatores de reducao devido a esbeltez e excentricidade do carre-

gamento atuantego.

Esses codigos possibilitaram que o calculo de estru-

turas em alvenaria, ate entao projetadas por regras puramente
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empfricas, fosse feito com bases mais racionais, permitindo o
calculo da espessura necessaria de paredes e a determinagao

F - . v 32
da resistencia da alvenaria .

Apesar do surgimento dessas normas ter significado
um grande avango na historia da alvenaria estrutural, a aplica
gao de principios da engenharia permaneciam incompletos, nao
havia sido desenvolvida uma base teorica para o projeto de ele-
mentos em alvenaria e os procedimentos analitico eram rudimen-
tares quando comparados com aqueles, aplicados a outros tipos

de estruturas.

Alguns codigos ainda permanecem vigentes tendo sofri-
do pequenas alteracoes e segundo HENDRY *°, por serem baseados
em regras empiricas permitem a obtencao de resultados satisfa-
torios, mas que tem pouca correlacao com o comportamento real
das estruturas.

Uma consideravel quantidade de pesquisas ¢ expericn-
cias praticas rcalizadas nos ultimos 20 anos tém levado a uma
evolugao e refinamento de algumas normas. Como rcsultado, o
projeto estrutural de obras em alvenaria tende a atingir o mes
mo nivel dos projetos de estruturas de concreto armado e de

2
ago3 .

2.5.1. Normas Norte Americanas

Nos Estados Unidos nao existe um unico codigo vi-
gente para todo o pais, sendo que cada regiao pode ter seu
proprio codigo. Por esse motivo, pode ser verificado na-
quele pais a existencia de wvarios codigos que dao recomen-
dagaes para o projeto e execugao de obras em alvenaria es-

trutural.

0 primeiro codigo escrito naquele pais foi o
"Recommended Building Code Requeriments for Engineered Brick
Masonry", editado pelo Structural Clay Products Institute
(SCPI) em Maio de 1966°. Esse codigo trabalhava com tensoes
admissiveis, sendo que esse critério € mantido ate hoje por

todas as normas americanas.



1

E importante destacar a grande influlncia que os co-
digos americanos vem exercendo no desenvolvimento da alvenaria
estrutural no Brasil. Segundo GOMES?", a norma do NCMA"? & a
que mais tem inf luenciado a evolugﬁo da alvenaria de blocos de

concerceto em nosso p:l?s.

Também & importante salientar que nas regioes dos Es-
tados Unidos sujeitas a agao sismica (ex. California), os co-
digos especificam que a alvenaria deve ser armada. Para csscs
casos, a principal finalidade da armadura ¢ evitar que o ecle-
mento estrutural (parede ou coluna) apresente uma ruptura fra-
gil. No entanto, e¢sse fato nao tem sido bem entendido por mui-
tos profissionais, que acreditam ter essa armadura como fungao
principal, a de aumentar a resisténcia a compressao desses cle

mentos.

2.5.1.1. Brick Institute of America (BIA)

0 "Recommended Practice for Engineered Brick Masonry",
publicado pelo Brick Institute of America (BIA)g em 1969, ¢
um codigo de recomendacoes de projeto ¢ execucao de alvenaria,

armada ou nao, executada com tijolos ceramicos macigos.

2.5.1.2. National Concrete Masonry Association (NCMA)

Na decada de 70 surgiu a primeira norma americana
que tratava especificamente do projeto e execugao de alvenaria
de concreto, o "Specification for the Design and Construction
of Load-bearing Concrete Masonry Design', publicado pelo
National Concrete Masonry Association (NCMA) “%. Esse codigo
trata de alvenaria armada ou nao, executada com tijolos ou blocos

de concreto.

2.5.1.3. American Concrete Institute (ACI)

Ao . . 42
Qutro codigo publicado posteriormente ao NCMA'® e que
tambem trata exclusivamente com alvenaria de concreto foi o

"ACI Manual of Concrete Practice™. Esse codigo foi publicado
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pelo American Concrete Institute (ACI)' ¢ trabalha com alvena

ria, armada ou nao, de tijolos ou blocos de concreto.

2.5.1.4., Uniform Building Code (UBC)

0 "Uniform Building Code" (UBC) ®® & uma tentativa de
padronizacao das recomendacoes dos diversos codigos. [Ele con-
tém recomendacoes para o projeto ¢ execugao de obras em alve-
naria ceramica ou de concreto. As recomendagoes para alvena-
ria de tijolos ceramicos macicos sao semelhantes as feitas pe-

1o BIET.

2.5.2. Norma Inglesa

O primeiro codigo ingles foi o CP-111 publicado em
1948. Na década de 60, um grande numero de altos edificios
construidos na Sui¢a juntamente com um maior grau de confianga
na alvenaria como elemento estrutural, levaram a uma revisao
nesse codigo e sua posterior publicacao em 1964. Nessa nova
versao, os coeficientes de redugao devido a esbeltez tornaram-
s¢ menos conscervadores. A Gltima publicuqﬁo desse codigo foi

em 197077,

Uma nova norma foi publicada em 1978 pela British
Standards Institution (BSI) com o nome de BS 5628'%. A prin-
cipal inovacao foi que esse novo codigo passou a trabalhar
dentro da filosofia dos estados limites, abandonando o critée-
rio das tensoes admissiveis, vigente em todo o mundo atée en-

tao. Tambeéem os coeficientes de redugao da resisténcia da alve

naria tornaram—-se menos conservadores .

Essa norma trabalha com alvenaria ceramica e de con-

creto, com unidades macigas ou vazadas.

2.5.3. Norma Alema

Na Alemanha, a norma que dirige o projeto e execucao

A s

de obras em alvenaria estrutural ¢ a DIN 1053 Sua primeira



publicagao foi em 1952, sendo modificada em 1962 ¢ posteriormen

te em novembro de 1974.

24 J - s
Segundo GOMES ™ , trata-se mais de uma serie de reco-

mendagocs construtivas do que uma norma de calculo.

A fungao de disolamento tormico que as paredes resin-
tentes tambeém devem desempenhar, conduz a espessuras que, para
obras comuns, superam as exigidas pelo calculo estrutural.

Por esses motivos, essa norma nao sera referida no decorrer do

trabalho.



3. PROJETO EM ALVENARIA ESTRUTURAL

3.1. Consideracoes Iniciais

A realizacao de uma obra inicia-se no momento de sua
concepcao, passando por uma fase de programagao, que se carac-
teriza pelo equacionamento das necessidades, seguindo-lhe a fa-
se de projeto, que implica na resolugao dessas necessidades e
terminando na execugao, que ¢ a materializagao atraves de um

sistema construtivo do que foi definido na fase de projeto.

Uma obra pode ser entendida como um sistema, ou seja,
um conjunto de subsistemas que se inter-relacionam formando um
todo unitario, voltado para determinada finalidade. Esses sub-
sistemas podem ser:  subsistema estrutura, vedngﬁn, hidraulico,

eclétrico, cte.

Uma vez assim definida, as fungoes de uma obra, que
se traduzem pelo atendimento das necessidades pre-definidas,

- - - - . -
podem ser distribuidas entre os varios subsistemas.

Logo, projetar o subsistema c¢strutura significa pro-
porcionar meios para que o mesmo desempenhe, satisfatoriamente,
todas as suas fungacs definidas na fase de programaqﬁo, ao lon-
go de sua vida util, sem que ocorram deformagoes excessivas,

fl.ssuras, CO].HPSD ou que o0 mesmo se torne anti-economico.

Nas construgoes com estruturas reticuladas, ditas de
independentes, na maioria das vezes o projeto dos diferentes
subsistemas sao feitos independentemente, acarretando na fasc
de execucao o que poderia ser chamado de "conflito" entre esses
subsistemas, ou seja, a execugao de um subsistema acarreta em
danos para um outro (Ex.: subsistema estrutural x subsistema

hidraulico, subsistema elétrico x subsistema vedagao, etc.).

E importante chamar a atengao para o fato de que em

obras de alvenaria estrutural, ao contrario das obras com es-

14
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truturas reticuladas, essa "independencia" ja nao e possivel,
pois os subsistemas estao interligados, e em algumas circuns-
tancias até sobrepostos, como e o caso dos subsistemas estru-

tural e vedacgao.

Essa caracteristica das obras em alvenaria cstrutu-
ral, cria a necessidade de que o projeto, como um todo, seja
racionalizado, o que significa dizer que os diversos subsiste-
mas que compoem uma obra, devem ser projetados de modo a exis-
tir uma perfeita integracao entre os mesmos, gerando a obriga-
toriedade de que na definicao de um dado subsistema, os demais

subsistemas secjam levados em consideracao.

Portanto, ao projetista de obras em alvenaria estru-
tural, nao cabe somente dominar mais uma técnica construtiva,

ele deve tambem assimilar toda uma nova concepgao de projeto.

3.1.1. Comportamento Estrutural

Uma construgao sustentada principalmente por parcdes,
constitui um sistema de paredes resistentes. As paredes, que
podem ser consideradas como diafragmas verticais, combinadas
com as lajes, que tambcém podem ser consideradas como diafrag-

mas horizontais, formam um sistema c¢strutural tipo caixa.

As principais agoes a que esse sistema esta sujeito,
sao as agoes verticais (peso proprio e carga acidental) ¢ as
agoes horizontais (cargas de vento), gerando tensoes normais e

de cisalhamento.

As agoes verticais podem atuar diretamente sobre as
paredes resistentes, ou entao sobre as lajes, que trabalhando
como placas, as transmitem as paredes resistentes, que por sua

vez irao transmiti-las as fundagoes.

As agoes horizontais agindo ao longo de uma parede de
fachada, sao transmitidas as lajes, que trabalhando como cha-
pas, as transmitem as paredes paralelas a direcao dessas acoes.
Essas paredes, que sao denominadas de paredes de contraventa-
mento (shear wall), irao transmitir as agSes horizontais as

fundagoes (ver figura 3.1).
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FIGURA 3.1 - Acoes atuantes em

po caixa.

Como geralmente a laje trabalhando como uma chapa
possui uma rigidez muito grande, as agoes horizontais podem
ser distribuidas entre as paredes de contraventamento, propor-

cionalmente a rigidez de cada parede, uma vez que devido a ri-

gidez da laje, todas cestarao sujeitas a um mesmo deslocamento

horizontal (A).
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Essa suposicao ¢ valida para estruturas simeétricas,
onde o centro de massa coincide com o centro de torgao. As
estruturas com formas nao simétricas, estao sujeitas a um es-
forco de torgao, que deve ser considerado na distribuigao das

cargas horizontais (ver item 5.2.5).

3.1.2. Hipoteses Basicas de Calculo

Para o projeto de obras em alvenaria estrutural, al-=

gumas hipoteses basicas de calculo devem ser consideradas:

i) O dimensionamento ou a verificacao dos clementos
estruturais, ¢ feito considerando que a alvenaria tenha um com

portamento elastico-linear, ou seja, ¢ valida a lei de Hooke.

ii) Os elementos estruturais sao considerados indes-

locaveis nos pontos de apoio (base ¢ topo).

iii) As paredes resistentes devem ser suficientemen-
te distribuidas nos dois sentidos, de modo a dar estabilidade

lateral aos elementos e a estrutura como um todo.

iv) As lajes, convenientemente ligadas as paredes,
devem trabalhar como chapas para possibilitar a transmissao das

acoes horizontais as paredes de contraventamento.

v) A alvenaria, quando submetida a esforgos de flexo-
compressao, apresenta um acréscimo de resistencia em relagao a

obtida em ensaios de compressao axial.

Com base nas hipoteses acima, ¢ possivel utilizar uma
teoria de primeira ordem, para a determinagao dos esforgos so-

licitantes atuantes na estrutura.

3.1.3. Etapas de um Projeto Estrutural

0 ato de projetar o subsistema estrutura, quer fazen-
do o dimensionamento dos elementos estruturais ou a verifica-
¢ao dos mesmos, passa por algumas etapas distintas que se repe-
tem para cada obra. Considerando que os demais subsistemas es-
tejam definidos ¢ sejam conhecidos os resultados de ensaios em

laboratorio para a determinacao da resisténcia da alvenaria,



as etapas do projeto estrutural podem ser representadas pelo

fluxograma da figura 3.3.

Definigao do sistema estrutural

Determinagcao das solicitagoes

Resistencia do elemento = solicitagao

Resistencia necessaria das unidades

Resistencia necessaria S IM

&

. ~ . 3 -
Reslstencia disponivel

T

i

W
Aumentar a espessura
efetiva do elemento

Redefinir o sistema
estrutural

-

Detalhamento

FIGURA 3.3 - Etapas de um projeto estrutural.
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3.2. Estrutura

T2 T Definiggo

Pela definigao classica, a estrutura se apresenta co-

mo sendo o conjunto dos clementos resistentes da construcgao.

Comumente, a estrutura ¢ dividida em: superestrutu=
ra e subestrutura (fundagoes). A fungao da superestrutura ¢
L . - . -
absorver as agoes ¢ transmiti-las convenientemente a subestru-

tura, que por sua vez, as transmitem da mesma maneira ao solo.

Na alvenaria estrutural as fungocs da superestrutura
se ampliam, pois alem da fungao basica de resistencia, os ele-
mentos estruturais, que no caso sao paredes, tom por fungﬁo ¢]
conforto termico e acustico, a definicao de espagos geome-
tricos, além das funcoes de vedagao (fogo, gases, liquidos, se-

guranca, privacidade, etc.).

Obras em alvenaria estrutural possuem uma superestru-
tura formada por elementos predominantemente laminares, traba-
lhando basicamente como placas (lajes) e chapas (paredes). Em
segundo plano, pode-se ter elementos lineares trabalhando como

vigas ou colunas.

3.2.2. Sistemas Estruturais

Como visto anteriormente, na alvenaria estrutural al-
guns subsistemas podem ser sobrepostos, ou seja, mais de um
subsistema desempenhando a mesma funcao. Um exemplo bem carac-

- - . 0 . e
teristico disso, sao os subsistemas vedagao e estrutural.

Se, nas estruturas reticuladas esses dois subsistemas
poderiam ser projetados independentemente, aqui isso ja nao @
- - - . =, - . - - - . -
possivel, pols a definigao do primeiro ira praticamente definir

o segundo.

Com base nesse fato, torna-se importante durante a
definicao geometrica da obra, considerar que: deve-se obter
uma estrutura que tenha resisténcia lateral e rigidez, e tam-

bém tenha robustez no sentido de que um acidente localizado nao



leve a ruina toda a estrutura’’. A isso, pode=se acrescentar
a importancia de se ter uma distribuigao uniforme das paredes
resistentes, evitando=se assim sobrecarrepar determinados cele=
mentos.

HENDRY3B, diz que as combinacoes de formas, ditas
sistemas estruturais, sao quase infinitas, porém & util desta-

car tres categorias basicas:
i) celular (ver figura 3.4a).
ii) de paredes transversais (ver figura 3.4b).

iii) complexo com nucleo resistente (ver figura 3.4c).

—

i Er

(b) - PAREDES TRANSVERSAIS (c) - COMPLEXO

[TTITT
|

FIGURA 3.4 - Sistemas estruturais.
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3.2.2.1. Sistema Celular

0 sistema celular & uma distribuigao onde as paredes
externas e internas sao resistentes e tem uma forma celular pa
drao. Essc sistema ¢ adequado para os pequenos blocos resi-
denciais. De acordo com CURTIN'', & o que apresenta maior re-
sisténcia as cargas laterais ¢ danos provocados por acidentes
e também o que conduz a estruturas mais economicas, pois nessa
forma de construgao, geralmente tem-se pequenos vaos e lajes
armadas nas duas diregoes, o que leva a uma melhor distribuigao

das cargas.

3.2.2.2. Sistema de Paredes Transversais

0 sistema de paredes transversais ¢ uma das formas
estruturais mais simples ¢ provavelmente a que tem um maior ng
mero de aplicagaos, sendo encontrado geralmente em escolas,
hospitais, hoteis ¢ edificios comerciais. CURTINIQ, diz que
geralmente esse sistema & muito estavel sob a agﬁo de cargas
laterais segundo a menor dimensao, e que a estabilidade lon-

gitudinal (maior dimensao) pode ser obtida por:
i) corredores internos.
ii1) caixas (escadas/elevadores).
ii1) paredes externas.

Como geralmente as paredes externas sao formadas por
caixilharias ou painéis leves, sao os corredores internos e as

caixas que devem dar estabilidade longitudinal a edificacao.

3.2.2.3. Sistema Complexo com Nucleo Resistente

0 sistema complexo com niucleo resistente, & adequado
para edificios de apartamento de grandes dimensoes e de planta
complexa. A estabilidade lateral pode ser dada por um nucleo
central, formado por caixas de escadas e elevadores, areas de
servigo, pogo de iluminagao e ventilacao, etc., que trabalhan-

do em conjunto, formam uma torre central de grande rigidez.

laalala BN S et ) o o ST T
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Deve-se evitar uma grande assimetria na disposigao das pare-

des, para que nao surjam esforgos de torgao na estrutura.

3.3. Estados Limites

Kl s Definigﬁo

6 ) a 13
Segundo a NBR 8681 , define-se estados limites de uma
estrutura, como sendo aqueles a partir dos qualis a estrutura

apresenta desempenho inadequado as finalidades da construgao.

A base dos estados limites, € que o projetista deve
considerar todas as possibilidades na qual a estrutura, ou um
elemento, tenha scu desempenho comprometido e deve asscpgurar a
existeéncia de uma probabilidade aceitavel, de que a ruptura nao

28
ocorra .

Os estados limites podem ser: estados limites ulti-

mos e estados limites de utilizacgao.

3.3.2. Estados Limites (ltimos

Sao estados que pela sua simples ocorrencia determi-

nam a paralizacao, no todo ou em parte, do uso da construgao.

No projeto, usualmente devem ser considerados os es-

tados limites ultimos caracterizados por:

i) perda do equilibrio, global ou parcial, admitida

a estrutura como corpo rigido.

ii) ruptura ou deformacao plastica excessiva dos

materiais.

1ii) transformagao da estrutura, no todo ou em par-

te, em sistema hipostatico.
iv) instabilidade por deformagao.

v) instabilidade dinamica.
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3.3.3. Estados Limites de Utilizagao

Sao estados que por sua ocorrencia, repeticao ou du-
ragao, causam cfeitos estruturais que nao respeitam as condi-
coes especificadas para o uso normal da construgao, ou que sao

indicios de comprometimento da durabilidade da estrutura.

Normalmente, os estados limites de utilizagao que
ocorrem durante o periodo de vida da estrutura, sao caracteri-

zados por:

i) danos ligeiros ou localizados, que comprometem O

aspecto estetico da construgao ou a durabilidade da estrutura.

ii) deformacoes excessivas, que afetam a utilizagao

normal da construqﬁo ou scu aspecto estetico.

iii) vibracocs de amplitude excossiva,
3.4. Segurancga

3.4.1. Definicao

Diz-se que uma estrutura oferece segurang¢a, quando
ela possui condig¢oes de suportar todas as agoces, com intensi-
dades e combinagoes de atuacao as mais desfavoraveis possiveis,
ao longo da vida util para a qual foi projetada, sem contudo,
atingir um e¢stado limite imediato ou a longo prazo, ¢ em con-

o = s , P 33
digoes nao precarias de funcionalidade™ .

A definigao de seguranca, embora ampla, & meramente
§ i o a - Sal Y6 i
qualitativa e a dificuldade esta em quantifica-la . Fox Jidaw=
tamente nessa tentativa que surgiram as diferentes filosofias

de segurancga.

Ao se estabelecer a seguranca de uma obra, deve-se
ter sempre em vista as duas linhas mestras que devem orientar
todo projeto de engenharia: seguranga e ecconomia. Lxiste gran
de dificuldade em se conciliar bem esses dois parametros, vis-

to que, sao eles de origens opostas.

Historicamente, o método das tensoes admissiveis f[oi



a primeira tentativa tecnica de quantificagao da seguranga. Se
guiu-lhe o metodo do coeficiente de seguranga externo e¢ moder=
namente evolui a pesquisa para um novo horizonte: o conceito

B

. - . l
probabilistico de seguranga'’.

3.4.2. Metodo das Tensoes Admissiveis

Foi a primeira tentativa de se quantificar seguranga
e consiste na aplicacao de um coeficiente Yy ? 1 nos eslorgos
internos resistentes (tensoes). A prGOCnpﬂgﬁo basica do método
¢ assegurar que a tensao de servigo (Gq)’ nao ultrapasse a ten-
sao admissivel (Oa), definida como sendo a tensao de ruptura do

material (Or)’ dividida pelo coeficiente de seguranga Ti:

01‘
g <0 = e {3.31)
g = a N e
i
onde:
0 = tensao de servigo.
o :
¢, F tensao admissivel.
g = tensao de ruptura.
T * coeficiente de segurancga interno (Yi > 1%

A utilizagao desse metodo, nao permite considerar as
combinacoes mais desfavoraveis das acoes externas, a caracte-
ristica aleatoria da resisténcia dos materiais e a nao lineari-
dade entre agoes ¢ tensoes, o que podera conduzir a uma falsa
idéia de seguranca, pois em situacoes onde a tensao aumenta mui
to rapidamente para pequenos acrescimos da forga externa, a
tensao de ruptura podera ser alcancada para uma pequena varia-

¢ao dessa forga (ver figura 3.5).

Segundo LAURO MODESTO DOS SANTOS“G, mais de uma vez,

my

tentou-se recomendar o metodo das tensoes admissiveis, porém,

pe

a verdade e que esse método nao quantifica a seguranga, & irra
cional e encontra-se hoje definitivamente superado, sendo que
seu uso s0 e justificado em problemas onde se desconhece a si-

tuacao de ruptura (ex.: problemas de ancoragem).
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FIGURA 3.5 - Nao-linearidade entre agao e tensao.

3.4.3. Método do Coeficiente de Seguranca Externo

Tambem conhecido pelos nomes de "calculo no regime
de ruptura" ou "método dos estados limites", consiste no di-
mens ionamento ou verificacao da estrutura, quando sc¢ aplica um
coeficiente de segurancga Ve, ® 1 no esforgo solicitante exter
no, de modo que leva a estrutura a atingir um estado limite
ultimo, ou seja, a perda da estabilidade, ou que o material

atinja a tensao de ruptura.

A utilizacao desse méetodo, também nao permite consi-
- . -
derar a caracteristica aleatoria da carga de ruptura e da ten-
sao de ruptura, bem como a nao proporcionalidade entre agao e

tensﬁo.

Apesar desses inconvenientes, esse metodo nao deixa
de ser uma evolugao do método anterior, pois quando se preten-
de estabelecer um nivel de seguranca, ¢ mais racional trabalhar

. - . - el - !
com carga admissivel ao inves de tensao admissivel®?®,

3.4.4. Métodos Probabilisticos

- - .
A critica fundamental que se faz aos metodos anterio
res, e pelo fato de que eles repousam em teorias determinis-

tas, enquanto os parametros mecanicos e geométricos que influen
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ciam a seguranga sao aleatorios. Considerando esse fato, sur-
gem os métodos probabilisticos, que propoem a substituigao do

. . . - <
coeficiente de scepuranga por uma probabilidade de ruina.

Delinindo R ¢ § como prandezas que representam, res
pectivamente, a resisténcia e a solicitagao que ocorrem em um
elemento estrutural, fica evidente que a ruina ocorrera quando
S alcangar R, e a probabilidade (p) de ruina € justamente a

probabilidade de que isso ocorra:
p = P(R < §) (3.2)

0 ideal seria que se conseguisse uma seguranga abso-
luta, ou seja, p=0. Isso conduziria a estruturas economica-
mente inviaveis e mesmo assim o objetivo nao seria alcangado,
logo, assume=s¢ um risco de ruina e as razoecs cconomicas tom

grande influencia na escolha do valor de p.

Existem dois tipos de metodos probabilisticoes: puro

e condi-ionado.

3.4.4.1. Metodo Probabilistico Puro

E um método em que tudo é aleatorio: a configuragao
de ruina, as propriedades mecanicas e os parametros geometri-
cos. E um método complexo pelo carater aleatorio dos fatores
que influem nas agﬁes, nos esforgos solicitantes, nas resis-
tencias e pela falta de conhecimento completo do comportamen-

to estrutural.

3.4.4.2. Metodo Probabilistico Condicionado

E um método em que sao alcatorios: as agoes, as so-
licitagoes, as resisténcias e a geometria da estrutura. Apenas
um parametro continua determinista: a configuragao de ruina

na ruptura.

3.4.5. Método Semi~Probabilistico

E um método hibrido, correspondente a um meio termo:
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. » - - .
continua-se parcialmente com numeros emplricos, baseados na
tradig¢ao, como no método do coeficiente de seguranga externo,
mas introduzem-se dados estatisticos ¢ conceitos probabilisti-

cos na medida do possivel"®.

Para exemplificar, trabalham sob essa filosofia, a
norma brasileira para o dimensionamento de estruturas de con-

creto armado, NBR 61187 e a norma inglesa, BS 562817,
A idéia basica do metodo e:

i) Majoram-se as acoes e os esforgos solicitantes, de
modo que a probabilidade desses valores serem ultrapassados se-
ja pequena. As agoes ¢ esforgos solicitantes assim majorados,
sao chamados de agoes e esforgos solicitantes de calculo, res-

pectivamente.

ii) Reduz-s¢ a resisténcia do material, de modo que
seja pequena a probabilidade que a resisteéncia real atinja
esse valor. A resistencia assim minorada ¢ chamada de resis-

tencia de calculo.

iii) Equaciona-se a situagao de ruina, supondo que os
esforgos solicitantes de calculo alcangaram a resistencia de

calculo (ver figura 3.6).

A FREQUENCIA -
SITUACAO DE PROJETO

sd|Rd

> OBSERVAGOES

FIGURA 3.6 - Situagao de projeto - Métodos semi-

probabilisticos.

Onde:
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§ = solicitagao media.
m
- - g - .
§. = solicitagao caracteristica.
k B
Sd = solicitagao de calculo.
Rd = resistencia de calculo.
Rk = resistencia caracteristica.
R = resistencia media.
m

O0s coeficientes de majoragao aplicados sobre os es-
forcos, sao representados por (Xf), e os de minoragao aplica-
dos sobre as resisténcias, sao representados por (Ym). Esses

~ . : - £ 33
coeficientes sao determinados de maneira emplrico-estatistica .

3.4.6. Comentario

Como visto anteriormente, os primeiros metodos de
quantificagﬁo de seguranca, foram os metodos das tensoes ad-
missiveis e do coeficiente de seguranca externo, sendo o pri-

meiro metodo o mais empregado.

0 método das tensoes admissiveis e baseado num com-
portamento elastico-linear, e segundo CURTINIU, nao ¢ rigoro-
samente aplicavel a materiais que apresentam um comportamento
elasto-plastico, como & o caso da alvenaria. LAURO MODESTO
DOS SANTOSHG, também diz que esse método se encontra em desuso

atualmente.

Recentemente, surgiram os métodos probabilisticos,
que substituem o carater determinista dos metodos anteriores
por uma probabilidade de ruina. Esses métodos levam em consi-
deragﬁo, na medida do possivel, o carater aleatorio das gran-
dezas relacionadas ao calculo estrutural, possibilitando um

maior grau de precisao na determinacao dos coeficientes de se-

guranca.

A norma inglesa, BS 5628'%, foi a primeira a adotar
os conceitos probabilisticos, trabalhando segundo o conceito
dos estados limites. Certamente, a tendencia é que as demais
normas que tratam com alvenaria estrutural, abandonem o método
das tensoes admissiveis, evoluindo para os métodos probabilis-

ticos.
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Essa tendencia deve ser levada em consideracao pelos
profissionais brasileiros que desenvolvem pesquisas na area.
Os programas de pesquisas devem prever um tratamento estatis-
tico nos resultados dos ensaios, de modo que se consiga formar
um corpo d¢ dados consistente, que permita a e¢laborag¢ao de uma

norma nacional atualizada.

3.5. Valores Caracteristicos

3.5.1. Definigao

Existem grandezas que apresentam uma distribuigao
normal ou Gaussiana, que é caracterizada por uma distribuigao

do tipo mostrada na figura 3.7.

A FREQUENCIA

—> GRANDEZA (X)

0o 1] A R e e S

FLIGURA 3.7 - Distribuigao normal de uma grandeza.

0 desvio padrao desse conjunto de dados, & um termo
usado para quantificar a dispersao dos resultados obtidos.
Quanto maior esse valor, mais dispersa sera a curva da figura
(3.7). Matematicamente, o desvio padrao de uma amostra ¢ de-

finido como sendo:

. /E(xi - Ty

s = ¢ 3.3)
¥ = 1
Onde:
s = desvio padrao da amostra.
X = média aritmética das observacgoes.
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-
e
il

valor de cada observacao.

=
i

numero de observagoes.

Tomando-se no eixo das abeissas, nao mais a propria

grandeza, mas sim uma variavel adimensional (Z), definida como:
. i
@ ) (3.4)
obtém-se uma distrihuigﬁo normal na sua forma reduzida, ¢ a
area compreendida entre a abcissa e a fungao f(Z), & unitaria

(ver figura 3.8).

M)

v
i~

x
FIGURA 3.8 - Distribuicao normal reduzida.

A drea hachurada na figura 3.8, representa a proba-
bilidade de que um valor (Zi) qualquer, seja menor que o valor

(Zk), e pode ser obtida nas tabelas de distribuig¢ao normal.

- - .
Define-se valor caracterlstico de grandezas que re-

presentam solicitacoes e resisténcias de um material, como ser

do aquele que tem uma probabilidade pre-definida de ser ultra-

- - - 3
passado no scu sentido mais desfavoravel "

3.5.2. Resistencia Caracteristica

Se a resisténcia de um determinado material a um da-
do esforgo, tiver uma distribuig¢ao normal, pode-se determinar
sua resisténcia caracteristica ao esforco dado. Com o coefi-

ciente de variacgao (CV), definido como:
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cv = £ (3.5)
X
Onde:
CV = cocficiente de variagao
s = desvio padrao da amostra
X = resistoncia media
da expressao (3.4), obtém-se:
X. = X . (1 %2 . oV) (3.6)

1

- wirg . - . -
Como usualmente a resistencia caracteristica e de-
finida como um valor, cuja probabilidade da resistencia do

material ser inferior ¢ em torno de 5%, das tabelas de dis-

tribui¢ao normal obtém-se: Z = -1,65, ¢ da expressao (3.5)
e (3.6):
X, = X - 1565 s €%.7)
k
Onde:
Xk = resistencia caracteristica
X = resisténcia modia

s = desvio padrao da amostra

3.5.3. Acoes e Solicitagoes Caracteristicas

Idealmente, as agoes caracteristicas deveriam ser
obtidas de modo semelhante ao exposto anteriormente, no entan
to, normalmente nao se possui dados para uma analise estatis-—
tica do comportamento dessas acoes, e na pratica, esses valo-
res sao determinados segundo cada pafs]q.

- . - . ot - .
0 valor caracteristico da solicitagao e determinado

com o valor caracteristico da acao.
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3.6. Coeficiente de Seguranca e Valores de Calculo

3l k Dcfinigﬁu

Na fase de projeto, nao ¢ possivel prever com pre-
cisao as cargas que irao agir sobre a estrutura ao longo de
sua vida Gtil, o modelo matematico adotado nao traduz o real
comportamento das estruturas e a resistencia dos materiais @
uma grandeza aleatoria. Esses fatores, juntamente com impre-
cisoes numeéricas no decorrer do calculo propriamente dito,
levam o projetista a adotar coeficientes de sepuranca, que

visam permitir um desempenho estrutural satisfatorio.

Lopo, os coeclicientes de scguranga dao uma medida
das incertezas cexistentes em uma estrutura recal. Teoricamen-
te, conhecendo-se todos os dados estatisticos de um parame-
tro, ¢ possivel determinar um coeficiente parcial, correspon-
dente a uma dada probabilidade de que um valor extremo ocor-
ra. Os cocficientes de seguranca, assim obtidos, podem ser
representados por uma scrie de curvas dadas na figura (3.9),
como funcao do coeficiente de variagao e da probabilidade de

- 28
rulna adotada i
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T COEF. DE SEGURANGA
o}
8 |
s |
2l P = PROBABILIDADE DE RUINA
. . . ‘ . . > COEF. DE VARIAGAO (CV)
o012 Q14 o016 o0i8 020 022
FIGURA 3.9 - Relagao coeficiente de seguranga x coeficiente de

- - - . - -
variagao, para diversas probabilidades de ruina.

HASELTINE?®, diz que quando nao se tem conhecimento
completo do comportamento de um parametro, &€ necessario recor-

rer a uma determinagao subjetiva dos coeficientes de seguranga.

Os valores de calculo das agoes, solicitagoes e resis
tencias dos materiais, sao os adotados para o calculo no estado
limite Ultimo e sao os valores caracteristicos com a aplicacao

dos respectivos coeficientes de seguranca.

3.6.2. Coeficiente de Majoraggo das Agaes

0 coeficiente de majoragao (Yf), aplicado sobre as
agoes, tem por objetivo, segundo HENDRY®°, levar em considera-
cao:

i) variabilidade das acoes.

ii) simultaneidade das agoes.

iii) erros teoricos na analise estrutural.

CURTIN'?, diz que os coeficientes parciais aplicados
em acoes diferentes, devem variar de acordo com o grau de cer-
teza na estimativa dessas agoes. Assim, as cargas acidentais
devem ser majoradas por um coeficiente de seguranga maior que
para as cargas devido ao peso proprio. Esses coeficientes de-
vem variar conforme o estado limite considerado (ultimo ou de

utilizacgao).
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3o Bs 2el. BS 5628

: x g 12 . ~ it =

A norma inglesa, BS 5628 °, admite tres combinagoes
diferentes das agoes atuando sobre a estrutura no estado limi-
te ultimo, sendo que deve-se adotar a combinagao que conduza a

situagao mais desfavoravel:
i) peso proprio (Gk) e carga acidental (Qk)-
ii) peso proprio (Gk) e agao de vento (wk).

iii) peso proprio (Gk), carpga acidental (Qk) ¢ agao

de vento (Nk).

0s indices (k), utilizados acima, indicam que se tra-
ta de valores caracteristicos. O coeficiente de majoragao das
agoes (Yf), varia segundo cada combinagao, ¢ secus valores Sa0
apresentados na tabela (3.1). Onde aparecem valores alterna-

tivos, deve-se adotar os mais desfavoraveis.

A estabilidade da estrutura tambem deve ser verifica-
da na eventualidade de um acidente (retirada de uma parede, co-
luna ou laje), ¢ os valores do coeficiente (Y[)- para c¢ssa si-

tuagao, também sao dados na mesma tabela.

TABELA 3.1 - Valores do coeficiente de majoragao (Y[).
Combinagao das L_ i dea Ui (YfJ
agoes Gk Qk wk
Gk + Qk 0,9 ou 1,4 1,6 s
Gk + wk 0,9 ou 1,4 - 1,4 ou 0,015 CGK
Gk + Qk + Wk 1,2 1,2 1;2 ol 05015 6K
Acidentes 04595 ou 1,05 ‘ 0,35% 0435
Onde:
GK = peso proprio caracteristico total do edificio,

acima do nivel em consideragao

*

- quando se tratar de deposiftos, ou onde a carga

acidental for de natureza permanente, deve-se usar 1,05.
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3.6.2.2. NBR 8681

A norma brasileira, "Agoes e seguranga nas estrutu-
ras", NBR 8681°, apresenta diversos valores para o coeficien-
te de majoracao (?l), no estado limite ultimo, conforme as ta-

belas abaixo:

TABELA 3.2 - Valores do coeficiente (Yf) para agoes permanentes
de grande variabilidade e peso proprio da estrutu-

ra < 757 do peso permanente total,

N Efeitos
Combinagoes & . 3 T
desfavoraveis favoraveis
Normais 1,4 0,9
Especiais ou de construgéo 1,3 0,9
Excepcionais 1,2 0,9
TABELA 3.3 - Valores do coeficiente (Yf) para agoes permanentes

de pequena variabilidade e peso proprio da estrutu

ra > 757 do peso permanente total.

. " Efeitos
Combinagoes
desfavoravelis favoravelis
Normais 153 1,0
Especiais ou de construgao I 1,0
Excepcionais V| 150
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TABELA 3.4 - Valores do coeficiente (Yr) para os ecfeitos de re-

calques de apoio e de retragao dos materiais

. . Lfeitos
Combinacoes - -
desfavoraveis favoraveis
Normais 1,2 1,0
Especiais ou de construcgao 1,2 1,0
Excepcionais 0 0
TABELA 3.5 - Valores do coeficiente (Yf) para agoes variaveis

(acidentais, vento, variacao de temperatura, im-

pacto, ete.).

: ~ Efeitos
Combinacgoes =
desfavoraveis favoravels
Normais 1,4 L,2
Especiais ou de construcao 1,2 1,0
Excepcionais 1,0 0

3.6.3. Coeficiente de Minoracao para as Resistencias

Segundo HENDRY?", o coeficiente de minoragao (Ym)
aplicado sobre as resistencias dos materiais, tem por objetivo

levar em consideragao:
i) variabilidade das resistencias.

ii) outros fatores que afetam a resistiéncia da estru-

tura (imprecisao de execugao, deformagoes, etc.).
3:6:3,1, BS 5628

A norma inglesa, BS 5628'?, recomenda que sejam ado-
tados os seguintes valores para o coeficiente de minoracao da
- g - - - - A -
resistencla caracteristlca da alvenaria, em funcao do tipo de

controle exercido e da acgao atuante.
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i) Cargas Verticais.

Para eclementos sujeitos a cargas verticais, o coefi~-
. 3 ) 3oy . e - - . S
ciente de minoragao (Ym) da reslistencia caracteristica a com-

pressao da alvenaria (fk), devera ser adotado como sendo:

TABELA 3.6 - Valores do coeficiente (Ym)

Contiols 4 Controle de construgao
fabricacgao normal especial
Normal 3.5 2,8
Especial . 7 § 2,5

= Quando forem considerados os efeitos devido a mau
uso ou acidentes, os valores da tabela (3.6) podem ser reduzi-
dos a metade.

-~ Quando forem realizados ensaios em paineis de acor
do com essa norma (ver item 4.5.3), esses valores podem ser

multiplicados por 0,9.

Para que o processo de fabricacao e o processo cons-
trutivo, tenham um controle considerado como especial, devem

atender aos seguintes itens:
. Processo de fabricagao especial:

- quando a resistencia a compressao de qualquer amos
tra, nao apresente mais de 2,57 dos seus elementos com resis-
tencia inferior a um valor pré~-fixado, conhecido como limite

)3

aceitavel (P..
I1im

- o esquema de controle de qualidade, deve garantir

de modo satisfatorio o item anterior, e os resultados do con-

trole de qualidade devem estar a disposigao do projetista.
. Controle especial do processo construtivo:

- visitas freqllentes do projetista a obra, ou a per=-
manencia de um representante seu, de modo a assegurar que as

especificagoes de projeto sejam atendidas;
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- ensalos regulares da resistencia da argamassa, pa-

ra garantir que atenda as exigencias de projeto.

Para clementos sujeitos a um esforgo de corte, o coe-
ficiente de minoragao (Y_ ) da resisténcia caracteristica da al
mv

venaria ao corte (f ), devera ser adotado como sendo:
v

TABELA 3.7 - Valores do coeficiente (Ymv)

Agoes Valores de (Ymv)
Normais 2,5
Mau uso ou acidentes 1,25

3.6.3.2. National Concrete Masonry Association (NCMA), Uniform

Building Code (UBC), American Concrete Institute (ACI)

e o Brick Institute of America (BIA)

Os codigos americanos NCMA“?, UBC3®, ACI! e BIA?, nao
explicitam os valores adotados para os coeficientes de minora-
¢ao, no entanto, das expressoes que dao o valor da carga admis-
sivel para elementos de alvenaria (item 5.9), pode-se obter os

seguintes dados:

i) Brick Institute of America (BIA) e Uniform

3 ;
0 BIA e o UBC®®, recomendanm que sejam adotados os
seguintes valores para o coeficiente de minoragao da resistén-

cia de alvenaria de tijolos ceramicos macigos.

a) Compressao axial:

TABELA 3.8 - Valores do coeficiente (ym) na compressao axial

Elemento com inspecgao sem inspecao

Paredes 5,0 7,5
Colunas 6,25 9,4
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b) Flexo-compressao:

TABELA 3.9 - Valores do coeficiente (Ym) na flexo-compressao

Elemento com inspegao |sem inspegao

Paredes Fisiil b7
Colunas 3,8 58

- Quando for considerada a agao de vento, combinada
com o peso proprio e cargas acidentais, os valores dados acima

podem ser divididos por 1,33.

0 NCMA"?, determina que para alvenaria de concreto,

os seguintes valores devem ser adotados para o coeficiente de

minoragao (v, -

a) Compressao axial:

TABELA 3.10 - Valores do coeficiente (Ym) na compressao axial

Elemento

com inspegao

sem inspecao

Paredes 5,0 10,0
Colunas 5.4.3 11,0
b) Flexo-compressao:
TABELA 3.11 - Valores do coeficiente m) na

Elemento

com inspecgao

sem inspecgao

Paredes ou
colunas

3,3

6,6

flexo-compressao

- Quando for considerada a acao de vento, combinada
com 0 peso proprio e cargas acidentais, os valores dados aci-

ma podem ser divididos por 1,33.
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1i1) American Concrete Institute (ACIL)

0 ACI', recomenda os seguintes valores para o coe-

ficiente de minoragao (Y ) em alvenaria de concreto.
m

a) Compressao axial:

TABELA 3.12 - Valores do coeficiente (Ym) na compressao axial

Elementos |com inspegao |[sem inspecgao

Paredes ou

4,4 6,6
colunas

b) Flexo-compressao:

TABELA 3.13 - Valores do coeficiente (Ym) na flexo-compressao

Elementos |sem inspegao |[com inspecao

Paredes ou

colunas 340 433

- Quando for considerada a acao de vento, combinada
com o peso proprio e cargas acidentais, os valores dados acima

podem ser divididos por 1,33.



4. PAREDE RESISTENTE

4.1. Consideracoes Iniciais

0 termo parede resistente, refere-se as paredes de
uma obra em alvenaria estrutural, que além das fungoes de de-
finigao de c¢spagos geométricos ¢ de vedagao, descmpenham tam-
bém a fungao estrutural, ou seja, paredes que tem a funcao de
resistir aos diversos esforcos a que esta sujeita uma estrutu-

ra. Os estudos a seguir sao extensivos tambem a colunas.

0 comportamento da alvenaria, sujeita principalmente
aos esforgos de compressao, tragao, corte e flexao, tem sido
objeto de uma sistematica investigagao nos ultimos anos. Como
estruturas em alvenaria sao basicamente solicitadas a compres-
sao, existe uma concentragﬁo natural de estudos voltados para
essa arca. Muitas pesquisas tem sido descnvolvidas no intuito
de estabelecer uma relagao entre as propriedades fisicas e ca-
racteristicas geométricas dos materiais utilizados na alvenaria
estrutural, para diferentes tipos de argamassa e formas de as-
sentamento, e a resistencia final do elemento (parede ou colu-
na).

Sao essas pesquisas que dao embasamento para a elabo-
ragao das diversas normas existentes sobre alvenaria estrutu-
ral. A partir delas, sao montadas tabelas que dao a resisten-
cia da parede, em fungao da resisténcia das unidades e da ar-
gamassa, especificadas as tensoes maximas admissiveis, limita-
da a esbeltez e adotados varios outros critérios como parame-

tros de projeto.

A resisténcia de elementos de alvenaria depende de
uma serie de fatores, que vao desde a resisténcia da unidade
utilizada (tijolo ou bloco), ate a qualidade da mao-de-obra em
pregada. E essa diversificagﬁo de fatores dos quais depende a

resistencia da alvenaria, um dos motivos que tem levado ao in-

41



sucesso, metodos que pretendem apresentar uma solugao fechada
para o equacionamento dessa resistencia. Segundo SALHINHS,
muitas tentativas tém sido feitas para equacionar a relagao en
tre a resisténcia da alvenaria com a unidade e a argamassa.
Muitas dessas formulas, contudo, nao consideram o estado tri-
axial de tensoes existente nas unidades e argamassas, sendo na
maioria das vezes, adaptadas aos resultados obtidos em ensaios.
A recomendagao das normas, no sentido de que a resisténcia da
alvenaria deva ser obtida de ensaios em laboratorios, indica
que os metodos puramente analiticos ainda nao fornccem resul-

tados confiavels.

Os ensaios em elementos de alvenaria, nao sao igual-
mente padronizados a nivel mundial, ¢ as vezes, nem mesmo em um
tnico pais, como é o caso dos Estados Unidos. O fato do compor
tamento de elementos curtos, sujeitos a compressﬁo, ser diferen
te dc.observado em elementos esbeltos, juntamente com outros fa
tores, tem levado a tres procedimentos distintos de sc obter a
resistencia de elementos estruturais. No primeiro, a resisten-
cia da alvenaria é obtida a partir da resisténcia das unidades.
No segundo, sao ensaiados prismas (ou mini-paredes), enquanto
que no terceiro, a resistencia da alvenaria é obtida a partir
de ensaios em paineis em escala real. Na realidade, os ensaios
em unidades e prismas (ou mini-paredes), sao uma variaqao dos
ensaios em paineis reais, pois, a correlagEO entre a resisten-—
cia das unidades ¢ prismas, com a resistencia da alvenaria, ¢
estabelecida atraves de ensaios nesses paineéis. Esses metodos

serao descritos mais detalhadamente nos itens subseqllentes.

4.2. Fatores que Afetam a Resistincia a Compressao da Alvenaria

A resistencia final de um elemento de alvenaria, de-
pende fundamentalmente da resisténcia basica da alvenaria, pro-
priedades geometricas do elemento e da excentricidade do car-
regamento. As propriedades geométricas do elemento, tais como,
razao de esbeltez, area da secao transversal e tipo de vincula-
¢ao, juntamente com a excentricidade do carregamento, serao

abordados no capitulo 5. O presente capitulo, tratara da resis
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tencia basica da alvenaria, bem como os fatores que tem influen

cia sobre a mesma.

4.2.1. Resisténcia Basica da Alvenaria

A resistencia basica da alvenaria, pode ser entendi-
da como sendo aquela que depende das caracteristicas dos mate=-
riais empregados, cxcluindo o efeito da esbeltez, excentricida
de do carregamento e tipo de vinculagao. Para as normas ame-
ricanas, essa resisténcia e denominada de (f%), enquanto para

- - - . - .
a norma inglesa, trata-se da resistencia caracteristica (fk).

Embora nao haja um consenso entre os pesquisadores,
de quais sao os principais fatores que afetam a resistencia da
alvenaria, em ordem de importancia, HENDRY??, diz que as pes-—
quisas tém mostrado que sao importantes na determinacao da re-

sistencia a compressao da alvenaria:

- Resistencia da unidade (tijolo ou bloco).

- Resistéencia da argamassa.

- Espessura das juntas.

- Geometria das unidades.

- Absorcao inicial da unidade.

- Agua de retencao da argamassa.

- Deformagao caracteristica da unidade e da argamassa.

- Forma de assentamento.

A esses itens, deve-se necessariamente incluir a mao-
de-obra. Alguns fatores, considerados de maior influéncia na
resistencia da alvenaria, serao descritos mais detalhadamente

a seguir.

4.2.2. Resistencia da Unidade

Segundo SUTHERLANDSl, a resistencia da unidade (ti-
jolo ou bloco), @ o fator dominante na resisténcia da alvena-
ria. HENDRY30, chama a atengao para o fato de que os ensaios
tem demonstrado, que a resisténcia a compressiao da alvenaria,
varia aproximadamente com a raiz quadrada da resistencia da

unidade.
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Dentro dos limites praticos, diz SALHIN"®, a resin-
téncia da parede, geralmente cresce com o aumento da resistén-
cia da unidade e da argamassa. De um modo geral, a resistencia
da alvenaria & em torno de 25 a 507 da resistencia do tijolo
ceramico, sendo o valor mais baixo referente a uma argamassa
fraca e o mais alto referente a uma argamassa de alta resisten

cia. Essa razao tende a diminuir, com o aumento da resisten-

cia do tijolo.

MONK?3?, realizou ensaios nos quais essa relagao pa-
ra alvenaria ceramica, variou de 10 a 40% e de 60 a 907, para

alvenaria de tijolos de concreto.

SUTHERLAND® !, apresenta essa relagao como sendo de
15 a 457% para alvenaria de tijolos e de 65 a 1107 para alvena-

ria de blocos de concreto.

Tambem NELSON GOMESzH. cita que em cnsaios rcaliza-
dos no Agrupamento de Estruturas do Instituto de Pesquisas Tec
nologicas (IPT), em alvenaria de blocos ceramicos, verificou-

se uma relagao da ordem de 16 a 397.

Essa rclngﬁo entre a resistencia da alvenaria e da
unidade, conhecida como fator de eficicncia da parede, diminui
com o acréscimo de resistencia da unidade. Em outras palavras,
o aumento da resistencia da parede, obtido com o aumento da re-
sistencia da unidade, varia menos rapidamente, conforme aumen-
ta-se a resistencia das unidades. Esse fato pode ser observa-
do na figura 4.1, dada por SUTHERLANDSI, que fornece a resis-
tencia da alvenaria, em funcgao da resistencia das unidades.
Tambem pode ser observado nessa figura, que em unidades onde a
relagao: altura da unidade x espessura das juntas, aumenta,
caso dos blocos, o fator de eficiéncia também aumenta. A ta-
bela 4.1 apresenta um resumo dos fatores de eficiéncia cita-

dos acima.

A dispersao verificada nos valores do fator de efi-
ciencia da parede, observada na tabela 4.1, justifica-se pe-
los inumeros fatores que afetam a resisténcia da alvenaria.
Segundo SALHIN"®, considerando a forte influencia do prato da

maquina de testes, nos resultados dos ensaios (pelo fato de
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restringir a deformagao da alvenaria na regiao de contato), e

tambem considerando os difer

o fator de eficiéncia tem va

grosseira.
ensalos padronizados, a comparagao dos

diferentes

cntes Ltipos

lor somente

Exceto se 0s equipamentos

forem

laboratorios pode ser ilusoria.

de ensalos utilizados,

para uma estimativa

semelhantes e os

resultados obtidos em

TABELA 4.1 - Fator de eficiéncia da alvenaria para diversos

GO

50
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tipos de unidad

es .

RS dsdes Fator de eficiencia
- autor -
Tijolo ceramico 25 a 50%Z - SALHIN
Tijolo ceramico 10 a 407 - MONK
Tijolo de concreto 60 a 907 - MONK
bloco de concreto 65 a 110% = SUTHERLAND
bloco ceramico 16 a 397 - GOMES
A RESISTENCIA CARACTERISTICA A F
COMPRESSAO DA ALVENARIA (MPa)
BLOCO : gﬁg 28 0 4B
B
4 : 1 L . L - . . > RESIST. DAS UNIDADES (MPa)
10 20 30 40 50 60 70 80 80 100
FIGURA 4.1 - Resisténcia caracteristica da alvenaria em

funcao da resistencia das unidades (SUTHER-

LAND) .
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4.2.3. Resisténcia da Argamassa

SALHIN"®, diz que a resisténcia da alvenaria, esta
fortemente relacionada com a resistencia da argamassa. Estu-
dos desenvolvidos para estabelecer uma relagao entre essas re-
sistencias, tem mostrado que a resistéencia da alvenaria, esta
relacionada com raiz ciubica da resistencia da argamassa, ou,

com a raiz cubica do quadrado dessa resistencia.

Diz HENDRY®®, que a resistencia da alvenaria esta
relacionada com a resistencia da argamassa, através de uma raiz
cibica ou quarta, e que embora possa parecer, pela relagao aci
ma, que a resistencia da argamassa tenha pouca influéncia na
resisténcia da alvenaria, isto nao ¢ verdadeiro. Os ensaios
tem demonstrado que as propriedades do material de assentamen-
to, exercem influente controle na resistencia final da alvena-
ria.

A influencia do material de assentamento, foi demons
trado em ensaios realizados pelo "Structural Clay Products
Research Foundation" nos Estados Unidos, onde diferentes tipos
de materiais foram utilizados nas juntas, e os resultados sao

dados na tabela (4.2).

TABELA (4.2) - InfluGéncia do tipo de material utilizado nas jun

tas, sobre a resistencia da alvenaria.

Material da junta Fator de eficiencia
Chapa de aluminio 0,96
Argamassa: 1:0,5:4,5 0,40
Areia 0,59
Junta seca 0,89

: 12 .
A norma inglesa, BS 5628'?%, apresenta a resistencia
caracterilstica da alvenaria, em fungao da argamassa utilizada

e da resistencia das unidades, conforme a figura 4.2,
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A RESISTENCIA CARACTERISTICA A
COMPRESSAO DA ALVENARIA (MPa)
ARGAMASSA:
g 1:1:3
20 |
1:1:4,5
s |-
116
HH'
12 b
. -
4 L
RESIST. DAS UNIDADES (MPa)
1 1 1 1 1 1 L L 1 %
10 20 30 40 50 60 70 80 90
FIGURA 4.2 - Resistencia caracteristica da alvenaria - BS 5628.

0 fato da influencia da resisténcia da argamassa,
sobre a resistencia da alvenaria, aumentar com o acréscimo da
resisténcia da unidade, conforme mostra a figura (4.2), ja ha-
via sido observado por MONK®?. Ensaios realizados pelo
"Structural Clay Products Research Foundation", citados por

MONK, concordam bem com a figura 4.2.

GOMES?"“, ao ensaiar paredes construidas com blocos
ceramicos de resistencia média de 7,5 MPa, chegou a conclusao
que pouca influéncia tem a resistencia da argamassa, sobre a
resisténcia da alvenaria, para esse tipo de unidade. Aumentan
do em 135% a resisténcia da argamassa, o0 aumento na resisten-
cia da parede foi em torno de 11%. GOMES, diz que com 0 au-
mento da resisténcia da argamassa, as paredes apresentam uma
ruptura excessivamente fragil, nao acompanhando os eventuais
movimentos da estrutura. Por outro lado, as argamassas de bai
Xxa resisténcia, nao absorvem as imperfeigoes existentes nas
unidades, nao distribuindo corretamente as tensoes. Segundo o

autor, a resisténcia da argamassa, nao deve ser inferior a 707
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da resistencia dos blocos, mas tambem, nao deve ultrapassar a

resistencia dos mesmos.

Embora, aparentemente, possa parecer que exista uma
contradigao entre as afirmagoes de HENDRY e SALHIN, com rela-
¢ao aos resultados observados por GOMES, deve-se chamar a aten
¢ao, que os ensaios referidos pelos dois primeiros autores, fo
ram realizados em tijolos cuja resistencia media variou em tor
no de 80 MPa, sendo essa uma faixa em que a resistencia da al-
venaria & realmente sensivel a variacao da resisténcia da ar-
gamassa, conforme pode ser observado na figura 4.2, enquanto
GOMES, trabalhou com unidades de resisténcia aproximadamente

10 vezes inferior.

E um fato interessante a ser observado, que embora
HENDRY e SALHIN, afirmem que os ensaios tem demonstrado que a
resistencia da alvenaria, esta relacionada com a raiz cubica ou
quarta da resistencia da argamassa, em mais de uma dezena de
expressoes apresentadas pelo proprio SALHIN, e obtidas por va-
rios pesquisadores, para a determinacao da resisténcia da al-

venaria, apenas duas delas apresentam essa relacgao.

- - 1 . - v ,.
A refcrenclal‘, Building Research Establishment
Digest, apresenta a influencia da argamassa em alvenaria cons-
- . . 3 W - - 3 -
truida com tijolos de resistencia media (~30 MPa), conforme

mostra a figura 4.3.
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FIGURA 4.3 - Influencia da resistencia da argamassa na resis-

tencia final da alvenaria.

4.2.4. Espessura das Juntas

4 5
Segundo SALHIN'’, sendo a argamassa usualmente a par
te mais fraca da alvenaria, maior resistencia e obtida com pe-
quenas espessuras de juntas e baixa relagao entre espessura da

junta e altura da unidade.

Para um tijolo de resistencia aproximadamente de 80
e Y5
MPa, e argamassa com resistencia de 8 MPa, SALHIN , apresenta
a relacao dada na figura (4.4), entre a resistencia de pris-

mas e a espessura das juntas.

SALHIN, diz que & razoavel assumir que a resistencia
da alvenaria, diminui em aproximadamente 157 para cada aumento
de 3mm na espessura da junta, e vice-versa, sendo considerado
como normal uma junta de 1 cm de espessura. Esse fato, tambem
& confirmado por SUTHERLAND’' e por HENDRY’’. Essa relagao,
segundo SALHIN"®, naturalmente deve ser usada somente para uma

estimativa dentro das variagoes normais da pratica.

HENDRYaU, apresenta a relagﬁo dada na figura 4.5,

entre a redugﬁo na resistéencia da alvenaria, de tijolos maci-

cos e furados, em funcao da espessura das juntas dc¢ argamassa.
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A RESIST, DOS PRISMAS (MPa)
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a2 |

35 |

28 |

a2

4

7 |
h . : d L—> ESPESSURA DAS JUNTAS (mm)
8 10 15 20 28

FIGURA 4.4 - Influéncia da espessura das juntas na resistencia

de prismas (SALHIN).

1\rnron DE REDUCAO
1,0 |
o.n. o
o"‘ L
TIJOLO MACICO
oc‘ -
TIJOLO FURADO
0.2 =
) ; ‘ 4 L > ESPESSURA DAS JUNTAS (mm)
5 ) 15 20 25
FIGURA 4.5 - Influencia da espessura das juntas, na resistencia

final da alvenaria (HENDRY).

HENRIK KREUGER, citado por SALHIN, diz que, em sua
experiencia, a espessura das juntas tem menos influéncia na re-

sistencia da alvenaria, que a resistencia da argamassa.

MONK?®?, diz que a influéncia da espessura das juntas,
relativa a altura das unidades, é significativa. O autor apre-
senta os resultados de ensaios realizados pelo "Structural Clay

Products Research Foundation", dados na tabela 4.3.
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TABELA 4.3 - Redugao na resistencia de prismas em funcgao da

espessura das juntas,

Espessura das juntas (mm) Fator de reducao
6 1,00
10 0,89
13 0. 75
16 0,62
20 0,48

SUTHERLAND® ', diz que os ensaios tem demonstrado que
o nao preenchimento das juntas verticais, nao afeta a resisten
cia da alvenaria de tijolos, e que para blocos, esse efeito e

muito pequeno.

4.2.5. Absorcao Inicial D'Agua da Unidade

Jon B HALLERZE, determinou atraves de ensaios, que pa
ra uma carga excentrica, agindo no contorno do nicleo central
de inercia, a resistencia da parede diminui, quando sao utili-
zadas unidades com grande absorgao inicial d'agua. Verificou
também, que para cargas centradas, essa diminuigﬁo na resis-

tencia da parede ¢ menos significativa.

Esse fenomeno depende, em parte, do fato de que quan
do a argamassa entra em contato com tijolos de alta absorgao
inicial, existe uma rapida reducao na sua plasticidade. A ar-
gamassa, tornando-se pouco plastica, perde a capacidade de aco
modar pequenos movimentos na alvenaria durante o assentamento,

passando a apresentar uma forma abaulada (ver figura 4.6).

De acordo com HALLER?®, por essa razao, paredes es-
beltas de espessura menor de 25cm e construidas com tijolos
de alta absorgao inicial, tendem a apresentar uma grande de-
flexao, principalmente sob um carregamento excentrico, redu-

zindo sensivelmente sua capacidade resistente.
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FIGURA 4.6 - Abaulamento da argamassa.

MOVIMENTO
NAS UNIDADES

UN!DADE

ARGAMASSA

Esse efeito e mais marcante para argamassas de cimen
to, do que para argamassas mistas (cimento: cal: areia), con-
forme pode ser visto na figura 4.7, obtida por HALLER?® em en
saios realizados em paredes de 15 cm de espessura e razao de

esbeltez igual a 21,5.

/\ RESISTENCIA DA ALVENARIA (MPa)
soL ~—— ARGAMASSA DE CIMENTO
] —=—= ARGAMASSA MISTA
16 |-
12
' -
4 -
2
— > succAo INICIAL (g/dm. min)
20 a0 0
FIGURA 4:7 - Influencia da sucgao inicial na resisténcia da

alvenaria.

4.2.6. Condicoes de Cura

Paredes recém-construidas, podem ser afetadas por
condigoes climaticas, tais como: exposicao a altas tempera-

turas, frio e chuvas. Segundo HENDRY?®?, o "Building Development
&8 £ I
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Laboratories" na Australia, ensaiou uma s¢rie de paredes cons-
- ¥ o,

truidas a uma temperatura entre 11 ¢ 246 °C, curadas ao sol por

cinco ou seis dias. Essas paredes aprescentaram uma redugao de

resistencia da ordem de 10% em relagao as paredes curadas a

sombra e protegidas por plasticos.

4.2.7. Influencia da Mao-de-Obra

Obras em alvenaria tem uma longa tradigao de serem
executadas por profissionais que possuem um conhecimento pra-
tico desse tipo de construgEO (pedreiros), porem nao tecnico,
¢ sem a supervisao de um engenheiro, ao contrario do que ocor-
re em obras de concreto armado, por exemplo. Por esse motivo,
sao consideradas "obras nao confiaveis" e a alvenaria passa a
ser vista com algum receio quando chamada a desempenhar uma
fungﬁo estrutural, sendo que esse fato tem levado a adogan de
grandes coeficientes de seguranga, adotados pelas normas que
tratam do assunto. E evidente que se um elemento estrutural
nao for inspecionado, devera ser coberto por um maior coefi-
ciente de seguranga, minimizando as incertezas existentes so-
bre o mesmo, porém, isso se aplica a alvenaria, da mesma forma
que para qualquer outro tipo de clemento estrutural. Por ou=
tro lado, diz HENDRY??, se as obras de alvenaria forem submeti
das ao mesmo nivel de inspegao como exigido para obras de con-
creto ou ago, eclas terao um mesmo nivel de confiabilidade. Pa
ra isso, ¢ essencial identificar os fatores da mao-de-obra que
tem significante influéncia na resistencia da alvenaria, para
dai exercer o devido controle sobre a mesma. Resumidamente,
os fatores relacionados a qualidade da mao-de-obra, que mais

afetam a resisténcia da alvenaria sao:

i) Controle da argamassa: Uma vez determinada a mis
tura da argamassa em fungao das caracteristicas desejadas, tais
como resistencia, trabalhabilidade e retencao de agua, ela de-
ve manter-se inalterada ao longo da obra ou conforme especifi-
cacao do projeto. Para tal, torna-se importante evitar proce-
dimentos comuns a pratica, que possam alterar essa argamassa,
tais como: adigao excessiva de agua, adigao de cal para dar

uma me lhor trabalhabilidade, etc.



ii) Assentamento incorreto: No asscentamento, as jun
tas devem ser completamente preenchidas, deve-se cvitar even-
tuais reentrancias e a espessura deve ser mantida o mais uni-
forme possivel (para tal, é importante que as unidades apre-

sentem uma pequena variabilidade dimensional).

iii) Perturbacgao das unidades apos o assentamento:
A perturbacao das unidades apos o assentamento, podera alterar
as condigses de aderencia entre as unidades ¢ a argamassa, po-
dendo também produzir fissuras nessa ultima, alterando assim a
resisténcia final da alvenaria. Esse fato ¢ comum quando o pe
dreiro tenta corrigir eventuais erros de prumo, atraves de ba-
tidas nas unidades, tentando recoloca-las novamente na posigao

correta.

iv) Prumo da parede: Parcdes construidas fora do
prumo, ou, onde as paredes de diferentes pavimentos nao apre-=
sentam o mesmo alinhamento, estao sujcitas a excentricidades
adicionais do carregamento, reduzindo assim sua capacidade re-
sistente. Uma parede que apresenta um desaprumo da ordem de

- i . ; o X2
12 a 20 mm, tera sua resistencia diminuida entre 13 e 15777,

Segundo HENDRY °°, o "Building Research Laboratories"
na Australia, desenvolveu uma pesquisa para determinar a rela-
tiva importancia de cada um dos fatores relacionados a qualida
de da mao-de-obra, sob condigaes de laboratorio, ¢ chegou aos

seguintes resultados:

TABELA 4.4 - Fatores relacionados a mao~de-obra, que afetam a

resistencia da alvenaria.

Fator Reducao na resistencia

Reentrancias nas juntas 257
Variacao na espessura das

juntas (16 mm) 257%
Desvio de prumo (12 mm) 15%
Juntas verticais nao pre-

enchidas nenhuma
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MONK®?, diz que virios estudos tém sido realizados
para tentar determinar a influéncia da mao-de-obra na resis-
tencia da alvenaria, no entanto, quase todos tem se mostrado
inconclusivos. Contudo, diz o autor, um sério estudo foi rea-
lizado pelo "National Bureau of Standards'", onde foi utilizada
mao-de-obra considerada comercial e outra especializada. As
paredes com tijolos de resistencia entre 20 e 28 MPa, e cons-
truidas pela mao-de-obra especializada, apresentaram uma togid
tencia entre 60 ¢ 80% superior as paredes construidas pela mao-
de-obra nao especializada. Para paredes de unidades com resis
tencia de 60 MPa, esse acrescimo de resistencia foi da ordem
de 30%.

Resultados opostos foram obtidos por MAURENBRECHER®’
ao ensaiar prismas de tijolos furados, utilizando mao-de-obra
comum e altamente especializada. A relacao entre resistencias
para os prismas de resistencia media em torno de 18 MPa, foi
de 0,92, enquanto que para os prismas de resistencia em torno

de 29 a 44 MPa, essa relagao foi de 0,66.

Portanto, enquanto segundo MONK, a influencia da mao-
de-obra sobre a resistencia da parede de alvenaria, diminui
com o aumento da resistencia da unidade, MAURENBRECHER, diz que

para prismas de tijolos furados essa relagao & inversa.

39 -

MONK , tambem apresenta os resultados de outras pes
quisas, realizadas com o objetivo de determinar o acréscimo da
resistencia da alvenaria, quando se utiliza mao-de-obra espe-—

cializada, conforme a figura 4.8.
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FIGURA 4.8 - Influencia da mao-de-obra na resistencia da al-

venaria de tijolos.

4.3. Otimizagao da Resistencia da Parcde

A capacidade resistente de uma parede de alvenaria
pode ser aumentada, sem que se aumente a resistencia das uni-
dades ou da argamassa, simplesmente pela observacao dos fato-
res que influem nessa resistencia, citados anteriormente. A
observacao dos seguintes itens no processo construtivo, resul-

tara numa otimizagao da resistencia das paredes resistentes.

i) As juntas devem ter pequena espessura e uniformi-
dade, tanto quanto possivel. Para isso, & necessario que as

unidades apresentem uma pequena variabilidade dimensional.

ii) A relagao: altura da unidade x espessura da jun-

ta, deve ser o maior possivel.
iii) Controle da absorg50 inicial das unidades.
iv) Mao-de-obra treinada.

v) As condigoes de cura devem ser as mais favoraveis

- 3
possiveis.
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4.4. Recomendacoes sobre a Arpamassa

O conereto ¢ a arpgamausa para alvenaria, possuem ha-
sicamente os mesmos materiais. Como resultado, acredita-se po

pularmente que a argamassa e o concreto desempenham fungoes si
milares, pore¢m, isso nao ¢ verdadeiro. Se no concreto, a re-
sistencia ¢ a principal caracteristica, para a argamassa, eXxis

tem outras igualmente importantes’’.

A argamassa, sendo o agente ligante que integra a al
venaria, deve ser forte, duravel, capaz de garantir a integri-
dade e estanqueidade da parede. Ela deve ter também certas

. - . . 3 ~ . ]
propriedades elasticas, trabalhabilidade e ser economica .

SABBATINI““, acrescenta que a argamassa deve ter ca-
pacidade de retengao de agua, suficiente para que quando em
contato com unidades de elevada absorgao, nao tenha suas fun-
coes primarias prejudicadas. Ela também deve ser capaz de ad-
quirir alguma resistencia apos o assentamento, para resistir

aos esforgos que possam atuar durante a construgao.

Na escolha da argamassa, primeiramente, deve-sc ob-
servar que nao existe um unico tipo de argamassa que seja me-
lhor para todas as finalidades. A regra basica para a selegao
de uma argamassa para um determinado projeto ¢: nunca sc deve
usar uma argamassa que tenha resistencia a compressao, superior
a exigida pelo projeto estrutural, e entre as que sejam compa-
tiveis com as exigencias de desempenho da obra, deve-se sele-

. : 8
cionar sempre a mails fraca .

As argamassas de alta resistencia, concentram os efei
tos de recalques de apoios em poucas e grandes fissuras, enquan
to que nas argamassas mais fracas, os movimentos da estrutura
sao distribuidos em pequenas fissuras. Também quando forem em-
pregadas unidades de grande retragﬁo, recomenda-se que a arga-
massa utilizada seja de resistencia inferior ao dessas unida-
des '®.

As normas americanas, especificam basicamente quatro

tipos de argamassas mistas (cimento: cal: areia), designadas

por M, S, N e 0. Os tragos (em volume) e propriedades dessas
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argamassas sao dados na tabela (4.5).

TABELA 4.5 - Tragos ¢ propricdades das argamassas americanas.
Variaggo Tipo Traco (em volume)
das de : :
: Cimento Cal Areia
propriedades argamassa
(a) M 1 0-1/4
1 ] /2 *
N 1 1
(b) 0 L 2
Onde:
(a) - aumento da resistencia.
(b) - aumento na capacidade de absorver movimentos

da estrutura (recalque de apoios, temperatura,
etie.)
* - de 2,25 a 3 vezes a soma dos volumes de cimen-

to e cal.

A publicacao "Mortar for brick masonry: selection and
controls"a, apresenta as seguintes recomendacoes para aplica-
8

¢cao dessas argamassas:

A argamassa tipo M, é especificamente recomendada pa-
ra alvenaria em contato com o solo, tais como fundagoes, muros
de arrimo, etc. Essa argamassa possui alta resistencia a com-

pressao e excelente durabilidade.

A argamassa tipo S, & recomendada para alvenaria su-
jeita a esforgos de flexao (grandes paincis externos sujeitos
a cargas de vento). E de boa resisténcia a compressao e a tra

¢ao, quando confinada entre as unidades.

A argamassa tipo N, é recomendada para paredes ex-
ternas sujeitas a severas condigoes de exposigao. E de uma
média resisténcia a compressao e conveniente para uso geral em

alvenaria exposta, sem estar em contato com o solo.
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A argamassa tipo 0, pode ser usada em alvenaria de
unidades macicas, onde a tensao de compressao nao ultrapasse

G
0,70 MPa, e na

o esteja exposta em um meio agressivo. E de bai
xa resisteéncia a compressao e conveniente para o uso exterior
limitado e uso interior em geral, em paredes resistentes ou
nao.

A norma inglesa, BS 562812, recomenda quatro tipos
de argamassas mistas, designadas por i, ii, iii e iv, cujos
tracos e resistencias aos 28 dias de idade, sao dados na tabe-

1a: (%5.6)

TABELA 4.6 - Tracos e propriedades das argamassas inglesas.
Traco em volume Resistencia (MPa)
Tipe Cimento Cal Arcia Laboratorio Campo
i 1 0-1/4 3 16,0 11,0
ii 1 1/2 4 = 445 6,5 4,5
ii1 1 1 5 -6 3.6 255
iv 1 2 8 =9 1,5 1,0

4.5. Determinacao da Resistencia a Compressao da Alvenaria

Os ensaios em materiais e elementos de alvenaria, sao
realizados com os mais variados objetivos, dentre os quais es-

tao incluidos ¥':

i) obtengao da resisténcia do material para o proje-
to estrutural;

ii) controle de qualidade na fabricagﬁo e no campo;

(o

ii) pesquisa estrutural.

A realizacao de ensaios em painéis de alvenaria em
escala real, @ a forma mais segura de se obter a resistencia
da alvenaria a qualquer tipo de esforco. No entanto, razoes
de ordem técnica, economica e pratica, tém gerado o surgimento

de diferentes tipos de ensaios, embora ainda relacionados com

0s ensaios em painéis.
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A idéia basica desses ensaios, ¢ obter a resisten-
cia da alvenaria atraves de testes em pequenos corpos de prova
e de uma correlacao ja pre-definida com a resistencia da alve-
naria, obtida de ensaios em painéis. De acordo com HENDRY?!,
para a determinagao da resistencia a compressao de elementos
de alvenaria, tres categorias de ensaios podem ser distingui-
das:

i) ensaios das unidades;

ii) ensaios de prismas ou mini-~paredes;

-

ii) ensaios de paineils de¢ alvenaria cm escala real.

P

4.5.1. Ensaios de Unidades

Muitos codigos permitem que resistencia de elementos
de alvenaria, scja obtida a partir da resistencia das unidades
e da argamassa a serem utilizadas nesses elementos. Contudo,
o uso desse tipo de ensaio, geralmente ¢ limitado em fungao dos
niveis de solicitacao da estrutura. Os parametros utilizados
para essa limitagﬁo, podem ser em fungﬁn da resisténcia maxima
permitida para a unidade, ou entao, da solicitagﬁo maxima per-

mitida no elemento estrutural.

E importante observar, que ao se trabalhar com a cor
relacao entre resistencia da unidade e da alvenaria, apresen-
tada por uma determinada norma, a resistencia das unilades e
da argamassa deve ser obtida conforme ensaios recomendados pe-

la mesma norma.

4.5.1.1. Brick Institute of America (BIA)

0 "Brick Institute of America", BTA’, especifica que
quando a resistencia a compressao da alvenaria de tijolos cera
micos (fé), nao for determinada por ensaios em prismas, ela
pode ser obtida pela expressao (4.1), que & dada em fungao da
resistencia a compressao das unidades ¢ da argamassa. Lsse

tipo de ensaio ¢ denominado Metodo n® 2 (Brick Tests).

[ 1
fm A (2,76 + B Fb) (4.1)
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Onde:
f; = resisteéncia a compressao da alvenaria de tijo-
los ceramicos aos 28 dias de idade (MPa).
'G = resistencia média a compressao das unidades
(F! £ 97 MPa).
= 2/3 para obras sem inspegao.
= 1,0 para obras com inspegao.
= 0,20 para argamassa tipo N.
B = 0,25 para argamassa tipo S.
B = 0,30 para argamassa tipo M.
A resisteéncia da unidade (Fﬂ) deve ser obtida de
acordo com o ensaio prescrito na ASTM C 67° (ver anexo - item

7.1), exceto se o coeficiente de variagcao da amostra testada
(Cv), for superior a 127, onde a resistencia media a compres-

sao da unidade sera dada pela expressao (4.2).

F' = X (L - 1,5 (CV/100 - 0,12)) (4.2)
Onde:
Fé = resistencia meédia a compressao das unidades.
X = resisténcia mcédia a compressao da amostra (ASTM
B 67)
CV = coeficiente de vuriagﬁo da amostra (CV > 127%).

4.5.1.2. National Concrete Masonry Association (NCMA) e

American Concrete Institute (ACI)

0 NCMA"? e o ACL', recomendam que quando a resis-
tencia a compressao da alvenaria de concreto, nao for determi-
nada por ensaios em prismas, pode-se obter o valor dessa rcsii

tencia diretamente da tabela (4.7), onde é permitida somente a

interpolagao.
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TABELA 4.7 - Resisteéncia a compressao da alvenaria de concreto

(f&), baseada na area liquida das unidades.

Resistencia das i Argamassas
unidades (MPa) Me S N
fh (MPa)
6,9 6,2 4,8
1033 7,9 6,0
13,8 9.3 5.9
1752 10,7 7,6
27,6 13,8 8,6
> 41,4 16,5 9,3

0 NCMA, determina que os ensaios para a obtencgao da
resistencia das unidades, devem ser realizados de acordo com

as recomendacoes da ASTM C 140" (ver anexo - item 7.2).

4.5.2, Ensaios e¢m Prismas

Prismas sao pequenos corpos de prova, utilizados pa-
ra se prever as propriedades dos elementos a serem empregados
nas obras reais, tais como: resisténcia a compressao, resis-

- . . - ~ 38
tencia ao cisalhamento e modulo de deformagao”™ .

Normalmente, as normas recomendam que por serem os
prismas representativos dos elementos estruturais utilizados
nas obras, devem possuir todas as caracteristicas desses ele-
mentos, tais como: espessura das juntas, tipo de argamassa ¢
unidades, igual espessura do elemento, forma de assentamento,
etc.

A resistencia a compressao da alvenaria e melhor de-
terminada através de ensaios em prismas, ao invés de baseada

- " ’ 10
na resistencia das unidades 5

oy 3B . I
MAURENBRECHER ", diz que esse metodo quando compa-
rado com oS que apresentam a resistencia da alvenaria tabelada

em fungao da resistencia das unidades e do tipo de argamassa,



fornece resultados mais precisos. Tambim, o ensaio cm pris-
mas, geralmente da maior valor da resistincia da alvenaria,
pois os valores tabelados se apresentam conservativos, por te-
rem que cobrir as variag¢oes nas unidades, argamassas ¢ nas con

digoes de montagem da alvenaria.

4.5.2.1. Brick Institute of America (BIA)

0 BIA?, apresenta dois procedimentos distintos para
os ensaios c¢m prismas, designados por metodo A e metodo B,
recomendados pela ASTM E 44?2, (ver anecxo - item 7.3). 0 me-
todo A ¢ utilizado principalmente para a comparacgao da resis-
tencia da alvenaria, construida com diferentes tipos de unida-
des e de argamassa. Pode ser utilizado na escolha do tipo de
unidade e argamassa ideal. Para a determinagao da resistencia
a compressao da alvenaria, executada com um determinado tipo
de unidade e de argamassa, para um dado projeto, deve-se uti-

lizar o metodo B, que sera descrito a seguir.

Os prismas utilizados no metodo B, devem ser cons-
truidos tao scmelhantes aos elementos que eles representam
quanto possivel. Devem ter mesma espessura, umesmo material,
forma de assentamento, espessura das juntas, etc. Todos os

: ) ~ . 10
prismas devem ter sua construgao inspecionada .

0 comprimento dos prismas deve ser igual ou maior
que a espessura. A altura deve ser no minimo o dobro da espes
sura e nao inferior a 38 cm. Recomenda-se que a relacgio altu-
ra/espessura, seja igual a 5, para que o prisma apresente o
mesmo tipo de ruptura verificada nas paredes, ou seja, pelo de

senvolvimento de fissuras verticais (tensile splitting

failure)lo.

Os prismas devem ser armazenados ao ar, a uma tempe -
ratura nao inferior a 18°C e devem ser ensaiados apos um pe-
riodo de 28 dias. Pode-se utilizar os resultados de ensaios
aos 7 dias de idade, porem, deve ser estabelecida uma correla-
cao entre as resisténcias de 7 e 28 dias, para o material uti-

lizado. Na auséncia dessa correlaggo, a resistencia aos 28
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dias pode scr assumida como sendo a registencia aos /7 diras, di

vidida por 0,50

No minimo 3 prismas devem ser construidos e ensaia-
dos, no entanto, recomenda-se que esse numero seja de 5 pris-
mas !°. Para o controle de qualidade, deve-se realizar o ensailo
de no minimo 3 prismas para cada 465 m? de construcgao de pare-

de ou para cada pavimento, qual for mais frcqﬂenth.

A resistencia a compressao da alvenaria (f%), deve
ser igual i media aritmetica dos resultados dos ensaios, se ©
coeficiente de variagao da amostra (CV), for igual ou inferior

a 10%, caso contrario, essa resistencia deve ser obtida da se~

guinte expressaolo:

£! = X (1-1,5 (CV/100 - 0,10)) (4.3)
Onde:

f% = resisténcia da alvenaria a compressao.

X = resisteéncia média a compressao da amostra.

CV = coeficiente de variacao da amostra (CV > 10%).

Em prismas em que por razoes de ordem pratica, a re-
lagao altura/espessura scja inferior a 5, o valoer da resiston-
cia (f'), devera ser corrigid ylig icaca ; fatores dc

a o) * devera sex corrigido pela aplicagao dos fatores de

= 10 -y . ~
corregao dados na tabela 4.8 ", sendo valida a interpolagao.

TABELA 4.8 - Fator de correlacao de (f&) para alvenaria de ti-
jolos ceramicos macigos = BIA.
Razao altura/espes-— o s .
e altura/espes [ 2,0 2.5 3.0 3.5 4,0 | 4,5 540

Fator de correcao ‘ 0,82 0,8 0,88 0,91 0,94 | 0,97 | 1,00

4.5.2.2, Uniform Building Code (UBC)

0 "Uniform Building Code", UBC?°, especifica que se a
tensao na alvenaria (fé) for superior a 18 MPa, deve-se reali-

zar ensalos em prismas. LEsse codigo tambem determina que os
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prismas devem ser construidos com o mesmo material a ser uti-
lizado na obra, sob as mesmas condigocs e tao similar ao ele-
mento real quanto possivel. O tipo de arganassa, a consisten-—
cia, o tempo de assentamento e a mao-de-obra, devem ser os mes

mos utilizados na obra.

Os prismas devem ter uma altura minima de 30 cm, re-
lagao altura/espessura entre 1,5 e 5 para blocos e entre 2 e 5
para tijolos ceramicos. Prismas confeccionados com unidades
vazadas, devem ter comprimento minimo igual ao dessas unidades,
e os construidos com unidades macigas nao devem ter comprimento
inferior a 10 cm. A espessura e o tipo de construcao devem ser

representativos dos elementos da estrutura em consideracao.

Os prismas devem ser armazenados por 7 dias ao ar, a
o 3 "
uma temperatura entre 18 e 24 °C, e a uma umidade relativa supe-
rior a 907. Em seguida, essa umidade deve ser diminuida para

uma faixa de 30 a 507 e mantida assim ate o ensaio.

Os cnsaios devem ser realizados segundo as recomen-
dacoes do UBC n? 26-13, aos 28 dias de idade, porem, pode-se
ensaiar aos 7 dias, desde que exista uma correlacao entre as

resistencias de 7 ¢ 28 dias para o material utilizado.

Para a determinagao de (f;), devem ser ensaiados no
- - . .
minimo 5 prismas. Para o controle de qualidade, devem ser en-
’ i ; 2 ~
saiados no minimo 3 prismas para cada 465 m° de construcao de

- . .
parede e no minimo 3 ensaios ao longo da obra.

0 valor de (fé) deve ser a media aritmética de to-
dos os prismas testados, porém, nao superior a 1257 do menor
valor obtido nos ensaios. A resistéencia (f;), tambem deve ser
corrigida em fungao da relagao altura/espessura do prisma, pe-
la aplicagao dos coeficientes dados na tabela (4.9), onde o va

lida a interpolacao.
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TABELA 4.9 - Fator de corregao de (f;) - UBC

Razao altura/espessura L5 2,0 S 4,0 5,0
—_— tijela - 0,82 0,88 0,94 1,00
s ceramico
corregao Qutros 0,8 1,00 1,20 1,30 1,37

4.5.2.3. National Concrete Masonry Association (NCMA)

0 NCMA"?, especifica que para a obtencgao de (f&) em
alvenaria de concreto, os prismas tambéem devem reproduzir as
caracteristicas dos elementos a serem construidos na obra. Os
prismas utilizados nos ensaios, devem ter altura minima de 40

cm e uma relagao altura/espessura nac inferior a 2.

As recomendagoes quanto a cura ¢ idade de ensaios,

sao semelhantes as feitas pelo BIA®.

Nao menos que 3 prismas devem ser construidos para

cada ensaio. Deve-se realizar pelo menos 1 ensaio para cada
2 ~ .

465 m“ de parede construida, mas nao menos que 3 ensaios para

toda .a obra.

A resistencia a compressao da alvenaria (f&) deve ser
obtida pela divisao da carga ultima pela area liquida, para
prismas construidos com unidades vazadas, e pela area bruta,
para prismas de unidades macigas ou preenchidas com micro-con-
creto (grout). Se a relagﬁo altura/espessura do prisma for di
ferente de 2, o valor de (f%) deve ser corrigido pelos valores

dados na tabela 4.10, onde é valida a interpelagao.

TABELA 4.10 - Fator de corregao de (f&) para alvenaria de con-

creto — NCMA.

Razao altura/espessura 1,5 2,0 2,5 3,0

Fator de corregao 0,86 1,00 ¥, X1 1,20
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4.5.2.4. American Concrete Institute (ACI)

0 ACI', recomenda basicamente que para a determinagao

da resisteéncia da alvenaria (f&), atraves de ensaios de pris-
; i ~ T 2 =

mas, sejam seguidas as recomendagoes da ASTM E 447 (ver ane

xo - item 7.3).

0 valor de (f'), niao deve ser superior a tensao cor-
m
respondente ao aparecimento da primeira fissura no prisma ¢

também nao superior a resisténcia das unidades utilizadas.

Esse codigo, especifica que a relagao altura/espes-—
sura dos prismas, deve ser no minimo igual a 1,33 e no maximo
3. Deve-se realizar o ensaio de pelo menos 3 prismas a cada

465 m2 de parede construida.

E importante que a mao-de-obra utilizada na constru-
gao dos prismas, seja semelhante a empregada na obra real, que
sejam observadas as espessuras das juntas, tipos de assentamen

to, etc.l.

4.5.3. Ensaios em Paincis de Alvenaria

Ensaios em grandes painéis de alvenaria sao dispen-
diosos, e portanto, nao convenientes para a determinagao da
resistencia da alvenaria para fins de projeto, exceto em cir-
cunstancias especiais, tal como a introdugao de um novo tipo
de elemento estrutural. Esse tipo de cnsaio ¢ importante cm
pesquisas, para a verificagao de métodos analiticos e de cri-

terios de resistencia baseados em ensaios de pequenos prismasgh

. 12 . .
A norma inglesa, BS 5628 °, padroniza os ensaios
realizados em paineis, para a determinagao da resisténcia ca-
- . - = . =
racteristica a compressao da alvenaria (fi)’ segundo seu item
<

A.2, da seguinte forma:

A resistencia caracteristica a compressao da alvena-
ria de tijolos, ou blocos, pode ser obtida a partir da resis-

Eating . . -y -~ -
tencia de paineis construidos com esses elementos e ensaiados

até a ruptura.

Os paineis de alvenaria devem ser iguais entre si,
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com um comprimento entre 1,20 ¢ 1,80 m, altura entre 2,40 ¢

- o - - 2
2,70 m e area de segao transversal minima de 0,125 m".

A argamassa utilizada na construgao dos paineis, de-
ve estar de acordo com a tabela 4.6. A quantidade de agua de-
ve ser definida no inicio dos ensaios, em fungao da trabalha-
bilidade desejada, nao devendo ser alterada no decorrer do tra
balho.

As unidades (tijolos ou blocos) wutilizadas na cons
trucao dos paincéis, devem ser representativas das utilizadas
na obra real. A resistencia a compressao (Pu) dessas unidades,
deve ser determinada de acordo com a BS 6073'° ou a BS 3921%°,
Se o processo de fabricacao nao estiver regularmente sujeito a
um controle de qualidade, deve ser estabelecida uma resisten-
cia (PO), como limite minimo de todas as unidades fabricadas
durante a execugao da obra. A partir de (PO) e (Pu), ¢ defi-
nido um fator de redugao, da resisténcia da unidade, da seguin

te forma:

0
g =< 1,0 (4.4)
1 P
u
Onde:
P11 = resistencia caracteristica a compressao das uni
dades.
P = limite minimo de resistencia das unidades.

o

S¢ o processo de fabricagao das unidades, for sujei-
to a um controle de qualidade especial (ver item 3.6.3.1), po-
de ser estabelecida uma resistencia limite (P.. ) (ver item

lim
3.6.3.1), e o fator de redugao da resistencia da unidade passa

a sexr:

P
B, ===—=x 1,0 (4.5)

Os paineis devem ser cobertos com plasticos durante
3 dias e apos esse periodo devem ser descobertos e deixados
assim ate a data dos ensaios, que preferencialmente, devem ser
realizados aos 28 dias de 1idade, podendo esse prazo ser cs-—

tendido para 35 dias.
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A carga deve ser aplicada uniformemente sobre toda a
areca do painel, a uma razao de 1 MPa por minuto ¢ de modo que

a rotagao nos apoios seja restringida (elemento bi-engastado) .

A resisténcia caracteristica a compressao da alve-

naria (fk), deve ser calculada da seguinte forma:

P, » U« ¥
m
fk i u m (4.{,)
A Ta2
Onde:
fk = resisténcia caracteristica a compressao da alve-
naria.
o media das cargas de ruptura de dois paineis.
= area da segao transversal dos painéis.
= fator de reducao da resistencia da unidade.
u
¢ = fator de redugao da resistencia da argamassa.

0 fator de redugao da resistencia da argamassa (wm),
e dado na tabela 4.11 em fungao da razao: resisténcia da ar-
gamassa utilizada nos painéis/resistencia minima da argamassa

em campo (R /R ).
proe

TABELA 4.11 - Valores do fator de redugao da resistincia da

arpamassa (| )
n

Razao: Rp/l{c Fator de redugao ¢ _
1.0 & L.5 1,00

2,0 0,93

255 0,88

3,0 0,84

3,5 0,81

4,0 0,78

0 fator 1,2 na expressao (4.6), € introduzido para
relacionar a resistencia caracteristica a resistencia media da

alvenaria.
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Quando a razao de esbheltez for superior a 20, ¢ pos-
sivel que o efeito da esbeltez possa reduzir sensivelmente os
resultados obtidos. Nesse caso, a deflexao lateral da parede
(Yu), deve ser medida na regiao central e os valores dos en-

saios devem ser aumentados da seguinte forma:

£ ¥ £
£, = ——— (4.7)
-
u
Onde:
t = espessura dos painéis.
Y = deflexao lateral dos painéis.

u
/(e ~-Y ) < 1,15.

Os cnsaios rcalizados pelos ingleses em painéis de
alvenaria, deram origem a uma scérie de¢ tabelas onde @& possivel
obter a resisténcia caracteristica da alvenaria, em fungao da
resistencia das unidades e do tipo de argamassa, desde que es-
tas estejam dentro da padronizacao inglesa (ver anexo - item

7+8Y »

4.5.4. Comentario

A nivel mundial, existem tres formas basicas norma-

lizadas de se obter a resistencia a compressao da alvenaria:
i) ensaios em unidades;
ii) ensaios em prismas;
iii) ensaios em painéis em escala real.

HENDRY?3?! diz que na escolha de um determinado tipo

de ensaio deve-se considerar:
i) objetivos de ensaio;
ii) tempo disponivel para realizacao dos ensaios;
iii) equipamentos disponiveis;
iv) precisao dos resultados;

v) custo relacionado aos objetivos do ensaio.
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Portanto, a escolha de um tipo de ensaio nao e de-

terminista e depende da analise dos parametros acima.

O0s cnsalos nas unidades ¢ argamassas possucm uma
aceitavel correlagao estatistica com a resisténcia da alvena-
ria, sendo os de mais simples exccugaosl. Esses ensaios apre-
sentam como vantagens a rapidez de execugao, baixo custo e sim
plicidade nos equipamentos. Como principal inconveniente, sao
os que conduzem a menor resistencia final da alvenaria, pois
as unidades isoladas apresentam alto coeficiente de variagao e

sao pouco representativas da alvenaria, razao pela qual os re-

. -
sultados devem ser cobertos por maior nivel de seguranga.

Os prismas sao mais representativos da alvenaria real
do que as unidades isoladas, geralmente fornecendo resultados
mais precisos que o método anterior e maior valor da resisten-
cia final da alvenaria’’. Os ensaios sao relativamente simples,

nao exigindo equipamentos especials.

Ensaios em painéis seria a forma ideal de se obter a
resistencia da alvenaria, porém, mesmo nos paises desenvolvi-
dos sao considerados dispendiosos e empregados somente em cir-
cunstancias especiaisal. Em nosso pais sao poucos os laborato-
rios que possuem equipamentos para a realizagao dessc tipo de
ensaio, ¢ a obteng¢ao da resistoncia da alvenaria para fins deo

projeto torna-se¢ inviavel.

Portanto, para efeitos de normalizacao no Brasil, a
resistencia da alvenaria poderia ser obtida a partir de ensaios
em unidades para pequenas obras ou quando se deseja obter rapi-

damente a resistencia da alvenaria.

Os ensaios em prismas poderiam ser utilizados para
obtencao da resistencia da alvenaria em obras de maior porte e
na determinagao de algumas propriedades tais como: resiston-

¢ia ao cisalhamento, a tragao, a flexao e modulo de deformagao.

Finalmente, para casos especiais e programas de pes-

quisas poderiam ser normalizados os ensaios em painéis.
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4.6. Determinacao do Modulo de Elasticidade

Embora a alvenaria seja um material elasto-plastico,
para efeitos praticos define-se um modulo de elasticidade (Hm)
o qual, de maneira aproximada, permite avaliar a deformagao

- i x § Iy
elastica a partir do conhecimento dos esforcos atuantes .

Pesquisas tem demonstrado que o valor do modulo de
elasticidade, diminui com o aumento do nivel de tensoes de com

e r3
pressao na parede”’ ~.

A determinacao do modulo de elasticidade da alvena-
ria, ¢ feita em ensaios de curta duragao. Nao ha porem, um
método universalmente aceito para a sua determinacgao, nem tao
pouco o tipo de modulo de deformagﬁo a ser adotado (tangente a
origem, tangente em um ponto ou secante). Para facilidade de

-~ - - - . . . L
obtengao grafica, o modulo secante ¢ o mais utilizado .

0 modulo de elasticidade da alvenaria é afetado pe-
lo modulo de seus dois constituintes: a unidade e a argamassa.
Também & um fato observado através de ensaios, que a junta ver
tical nao afeta o mdodulo de elasticidade a compressao da alve-
naria. Assim, se a argamassa e a unidade seguem a lei de HO-
OKE e se nao houver perda de ligagﬁo na interface, pode-se

obter a seguinte relagaohsz

1
B, B S (4.8)
1-5, &
E. E
j u
hu
8§ = (4.9)
h + h.
u |
Onde:
E = modulo de elasticidade da alvenaria de tijolos

ceramicos.

Ej = modulo de elasticidade das juntas de argamassa.
Eu = modulo de elasticidade das unidades.
hu = altura das unidades.

h., = espessura das juntas.
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b [ - - - - " -
GRIMM®®, diz que o modulo de elasticidade tangente
a origem, aumenta com o aumento da resistencia da alvenaria.
Para alvenaria de tijolos, a expressao (4.10), obtida empiri-

camente, pode ser utilizada.

Ei = 6,25 fl"n (80 + SR) (4.10)
Onde:
E. = modulo de elasticidade tangente a origem.
fi = resisténcia a compressao aos 28 dias de prismas
com SR=5 : f$ < 21 MPa.
SR = razao de esbeltez (< 45).

0 autor acrescenta que para fins de projeto, pode-se
9 v
adotar os mesmos valores recomendados pelo BIA™, transcritos

nos itens 4.6.1 1) ¢ ii) do presente trabalho.

4.6.1, Brick Institute of America (BIA)

10 especifica que o

0 BIA?, através da referencia
modulo de elasticidade da alvenaria pode ser determinado a par
tir da instrumentagao de prismas, utilizados na obtengao da

resistencia a compressao (f%).

Esse codigo, determina que dois medidores de defor-
magao devem ser colocados em cada prisma ¢ que as leituras de-
vem ser feitas até um nivel de carga entre 75 e 807 da carga
de ruptura. Apos esse limite, os medidores devem ser retira-
dos para evitar possiveis danos no momento da ruptura. A de-
formagao, para um determinado nivel de carga, deve ser a média
aritmetica dos dois medidores e ao final uma curva semelhante a

mostrada na figura 4.9 e obtida.

Existem varios metodos de se determinar o modulo de
elasticidade a partir da curva tensao-deformacao. Os mais co-
muns para a alvenaria, sao os da tangente inicial e da secan-
te. O modulo de elasticidade & definido como sendo a inclina-
cao da tangente ou secante a curva dada na figura &4.9. 0 mo-

dulo secante geralmente e o mais utilizado e simples de ser de



9.7

168 |-

14,0 +

na2 r

[ o

74

A\ TENSAO (MPa)

FIGURA 4

terminado. Os
tipo de modulo

tes a origem e

Onde

E
m

1 L L L L I —> DEFORMAGAO (x1000)
o8 Lo 1B 20 25 B0

.9 - Curva tensao-deformagao idealizada.

dois pontos utilizados para a determinacao desse
de elasticidade, geralmente sao os corresponden=

ao ponto de 1,8 MPa:

f£(1,8)
d(1,8) -d(0)

(4.11)

modulo de elasticidade secante.

f(1,8) = ponto de tensao de 1,8 MPa.

d(1,8) = deformagao no ponto de 1,8 MPa.

d(0)

= deformagao no ponto de 0 MPa.

Quando nao forem realizados ensaios para a determina-

¢ao do modulo de elasticidade, o BIA® permite que sejam assu-

midos os seguintes valores:

i) Obras sem inspegao:

E =
m

1000 . £! < 14000 MPa (4.12)

ii) Obras com inspecao:

E =
m

1000 . fé < 21000 MPa (4.13)
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Onde:

modulo de elasticidade da alvenaria de tijolos

=
|

- - -
ceramrLcos macirgos .

. - . - — =
f' = resistencia a compressao da alvenaria.
m

4.6.2. American Concrete Institute (ACI)

0 ACL', especifica que para alvenarias de concreto,
inspecionadas, o valor do modulo de elasticidade pode ser ado-

tado como scendo:

B, = 1000 . f! < 17500 MPa (4.14)

Segundo o ACI', o modulo de elasticidade varia con-
sideravelmente na alvenaria e os valores acima sao somente
aproximados. Onde for necessario seu uso em calculos preci-
sos, ele deve ser determinado para um projeto especifico, usan

do o mesmo material e mao-de-obra empregados na obra real.

4.6.3. Uniform Building Code (UBC)

L . . -
0 UBC?", determina que para alvenaria de unidades
macigcas ou vazadas, o valor do modulo de elasticidade hode ser

obtido da seguinte forma:

i) Obras sem inspecao:
I = . ! <
o 500 . £1 < 10500 MPa (4.15)
ii) Obras com inspecgao:
s 1
E_ 1000 £, S 21000 MPa (4.16)

Para alvenaria de unidades vazadas, o valor de f'
m

deve ser obtido considerando a area liquida dessas unidades.
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4.6.4. Rigidez a Flexao (EI)

Uma outra grandeza que precisa ser conhecida ¢ a ri-
gidez a flexao do elemento de alvenaria (EI). YOKEL e DIK-
KERSSE, dizem que as pesquisas em alvenaria de concreto, tem
demonstrado que as paredes cuja razao de esbeltez esteja dentro
dos limites permitidos pelas normas e onde a segao transversal
nao apresente um estado de fissuras significativo, o valor de

(EI) pode ser estimado pela seguinte expressao:

Ei . In
EI = ——m— (4.17)
355
Onde:
g, = modulo de elasticidade tangente a origem.
L = momento de inCrcia da sccao nao fissurada (arca

liquida) .

Quando a segao transversal apresentar um estado sig-
nificativo de fissuras, a scpuinte expressao deve ser emprega=
da:

EI = Ei : In . (0,2 + I:E;) < 0,7 Ei . In (4.18)
Onde:-

P = carga vertical aplicada.

P = carga vertical maxima resistida pela segao

transversal.

Obs.: Ao longo do desenvolvimento do presente trabalho, nao

foi encontrada recomendagao semelhante para alvenaria

ceramica.



5. ANALISE ESTRUTURAL

5.1. Distribuicao das Cargas Verticais

Em estruturas simples (tais como os sistemas dc¢ pa-
redes transversais), a distribuicao das cargas das lajes sobre
as paredes resistentes ¢ direta. Contudo, em lajes armadas cm
duas diregoes e com planta complexa, o problema torna-se mais
dificil e consideraveis diferencgas podem surgir na cstimativa

das cargas atuantes nas paredes resistentes ?.

0 procedimento mais usual & subdividir as lajes em
triangulos e trapEzios, a exemplo do que se faz em estruturas
de concreto armado, e distribuir as cargas dessas arcas para
as paredes correspondentes. Deve-se notar que a distribuicao
de forgas ao longo de uma parede nao ¢ uniforme, tendendo a
aumentar na regiao central. E provavel que essa nao uniformi-
dade sofra um nivelamento gradual nas segoes mais inferiores
das paredes e que tenda a uniformidade nos ultimos andares de

um edificio®".

Essa uniformizagao de tensoes foi verificada experi-
mentalmente por STOCKBRIDGE, citado por HENDRY®", quando da
medigao das deformacoes em uma parede de um edificio de 5 pa-
vimentos. HENDRY, diz que baseado nas experimentacoes de
STOCKBRIDGE, pode-se supor que nos andares inferiores de edi-
ficios altos (> 10 pavimentos), as tensoes tendam a uma unifor
mizagao, nao somente para uma parede, mas também para um grupo

de paredes interligadas.

Um método alternativo & descrito por SUTHERLAND, ci-
tado por SABBATINI'", e consiste em dividir as lajes em areas
de contribuigao e distribuir as cargas dessas areas para um
grupo de paredes, levando em consideragao o deslocamento entre
o centro de carga da area carregada e o centro de massa do gru

po de paredes.

77
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A figura 5.1 exemplifica o método usual de se divi-
dir as lajes em triangulos e trapézios, enquanto que a figura
5.2 exemplifica o método descrito por SUTHERLAND. A distribui-

¢ao de tensoes ¢ dada para efeitos de comparagao.

H C::::::::::::::::.’;'}
[N | -
" : '
--------- J : ; l :
- —-‘ r——-—1| : 9‘ : i
(N 1l % (N
i i 7 " .
(N} J f PAREDE | : LI3 MPa
i '
! [/
H Z q’f
{ I": S, \\\\\\\\\\\\\\\\\\\\\\\\’ PARECE 2 . 1,10 MPo
’)
| ‘
1 ]
4 i 7 PAREDE 3 : 1,0 MPo
1
I ' 4 4
bl beaaah) ] 1
......... 1 3 !
T ”
¥ i
I s ottty
FIGURA 5.1 - Distribuigao das cargas das lajes para as paredes

individuais, baseada em areas de influencia trian

gulares e trapezoidais.

CENTRO DE CARGA

1,12 MPa

. e ..'II."-"IJ_'.V:A'IJ!; -
%

CENTRO DE MASZA

D s A N S ]

—— e ———

FIGURA 5.2 - Distribuigao das cargas das lajes para um grupo

de paredes (SUTHERLAND) .
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HENDRY, diz que o método proposto por SUTHERLAND e
provavelmente mais preciso, porém, exige calculos mais exten-

sos e o quanto ¢ maior essa precisao ainda & incerto.

5.2. Paredes de Contraventamento

5.2.1. Definicao das Paredes de Contraventamento

As paredes de contraventamento (SHEAR WALLS), sao
elementos que resistem as agaes horizontais segundo seu proprio
plano. Sao elas que dao estabilidade a obra, transmitindo as
fundagaes as agaes de vento que agem ao longo de uma parede de
fachada.

As paredes perpendiculares a acao do vento, somente
sao consideradas quando unidas a outras parecdes (formando se-
coes em T, I, L, U, etc.), mesmo assim sua contribuigao & li-
mitada. Como forma de expressar eésa limitagao, as normas de-
finem as dimensoes maximas das abas das paredes de segao com-
posta.

Considerando duas direcoes principais para a acao do
vento, dois grupos de paredes de contraventamento devem ser de-

finidos (ver figura 5.3).

- [ZZZZ21 - PAREDE DE CONTRAVENTAMENTO

W - ACAD DE VENTO

PLANTA

FIGURA 5.3 - Definigao das paredes de contraventamento em fun-
cao da direcao do vento. - CONTINUA =~



80

| e | | 1 E Iz /I yoasevemes. | == W/

; ; L #

4 g

]

/ s N

7 2

i ‘ L Jrrrry | rewmros -
4 a

| 1

| S |
[ oo |
&

A

¢ 3
; = r Eﬂﬂf
7 ’
/
Yo 1 | e | | m s, | % vhawssias | wwms, |

ﬁw

FIGURA 5.3 - Definigao das paredes de contraventamento em fun-

cao da diregao do vento.

5.2.1.1. American Concrete Institute (ACL) e National Concrete

Masonry Association (NCMA)

0 ACI' ¢ o NCMA“?, determinam que a largura total
(L) das abas de paredes de contraventamento com Segao composta

deve ser:

i) Quando a parede trabalhar como viga T:
A largura total da flange (L), deve ser no maximo
igual a 1/6 da altura total da parede, acima do nivel em con-
sideragao (H). A largura livre da flange (L1), em cada lado,

nao deve ultrapassar a 6 vezes sua espessura (ver figura 5.4a).

ii) Segoes compostas em geral:

A largura total da flange (L), deve ser no maxi-
mo, igual a 1/16 da altura total da parede, acima do nivel em
consideragao (H). A largura livre da flange (L1), em cada la-
do, também nao deve ultrapassar a 6 vezes sua espessura (ver

figura 5.4b).
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compos tas.
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5.2.1.2, Uniform Building Code (UBC) ¢ Brick Institute of
America (BIA)

0 UBC?®® ¢ o BIA?, adotam praticamente os mesmos cri

terios do ACI e do NCMA:

i) Seg¢ao T ou I: L < (5.3)
i 12 .tl + t2
i T .o
ii) Segao L ou C: L & (5.4)
6 tl + t2

5.2:1.8. BS 5628

A norma inglesa, BS 5628'7, especifica que para a de
terminagao do momento de inércia das paredes de contraventamen
to com segao composta, a largura livre maxima da flange em ca-

da lado (L1l), deve ser (ver figura 5.4c¢):

= & .t1 para flanges com a extremidade livre.
- 6 .l:l para flanges com a extremidade vinculada.

5.2.2. Estabilidade Lateral

A estabilidade lateral de uma estrutura ¢ dada pelas
paredes de contraventamento. Para tal, é necessario que essas
paredes sejam capazes de absorver as agaes horizontais e trans
miti-las as fundacgoes, sem apresentarem grandes deformagoes,
de modo a ser valida a aplicagao de uma teoria de 19 ordem pa-
ra o calculo estrutural.

0 CER'Y, que trata de estruturas de concreto, deter-
mina que os efeitos de 2% ordem podem ser desconsiderados, des

de que as expressoes abaixo sejam satisfeitas:

FV
i) n < 3: o =H .Y T

—Y— <0,2 40,1 .n (5.5)

t

§ Fv
i) n oz 3 o =H . V IR < 0,6 (5.6)
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Onde:
n = numero de pavimentos
H = altura total da edificagao
F, = carga vertical total de servigo (peso proprio +

acidental)
E = modulo de elasticidade das paredes
= momento de inercia total das paredes de contra-

ventamento em cada direcao (nao fissuradas).

A norma inglesalz, especifica ainda que a estrutura
deve ser capaz de resistir a um carregamento horizontal, igual

. - -~ . . -
a 1,52 do seu peso proprio caracteristico, acima do nivel em

consideragao.

5.2.3. Excentricidade do Carregamento Vertical

0 BIAg, o NCMA"? e o ACII, determinam que a excen-
tricidade do carregamento vertical (eg), segundo a maior dimen
sao da parede de contraventamento (comprimento), nao deve ex-

ceder a um valor que produza tensocs de tragao no elemento.

0 BIA, ainda especifica que para as paredes com ex-
centricidades em relacao aos dois eixos principais (flexao

obliqua), a seguinte relagﬁo deve ser observada:

e, . 2 * g ot St £S5 w2

[ prm— i — =
co / “_CARGA VERTICAL

el

FIGURA 5.5 - Parede de contraventamento sujeita a f[lexao

obliqua.
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5.2.4. Carga Vertical Admissivel

0 BIA?, especifica que as paredes de contraventamen-
to sujeitas a um carregamento vertical, podem ser calculadas
normalmente segundo o item 5.9 do presente trabalho, exceto que
o valor da altura cefetiva (h), utilizado na duturminngﬂe do
coeficiente de esbeltez (CS), deve ser a menor distancia entre

os apoios no sentido vertical e horizontal.

Esse mesmo procedimento ¢ adotado pela BS 5628'7, mes

mo nao se tratando de paredes de contraventamento (ver item
5 B 1)

5.2.5. Distribuicao das Cargas Horizontais

Com o avango tecnologico na engenharia civil, permi-
tindo a construcao de edificios altos, a consideragao das acgoes
horizontais, tornou-se um fator de extrema importancia na de-

terminagao das solicitagoes dos elementos estruturais.

&
Apesar de geralmente as obras construidas em alvena-

ria estrutural nao armada, nao apresentarem grande altura, po-

de-se tornar necessario a verificagao da estabilidade dessas

estruturas quando submetidas as agoes horizontais, quer por

suas formas, dimensoes, localizagao ou qualquer outro fator.

Segundo o Prof. STAMATO®?, a determinaqao de esfor-
gos em paincis de contraventamento & tratada extensivamente na
literatura técnica. Por outro lado, tem recebido bem menos
atengao, o problema da distribuicao das cargas de vento entre
esses painéis. Um critério simplista comumente empregado €& o

das faixas de carga, esquematizado a seguir:
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PAINEIS DE CONTRAVENTAMENTO

VENTO ,/
A TN ————4
o/
_—_qh_
B TS ETEN T a
—_— .
(4 VRIS TR TEN, a
— r.
e/2
D VA AT A AT AR ST

PLANTA

FIGURA 5.6 - Acao do vento em um grupo de paineis

de contraventamento.

Segundo esse método, os paincis A ¢ D, estariam su-
jeitos a metade do carregamento existente nos paincis B e C.
Entretanto, como a laje geralmente ¢ um clemento de grande ri-
gidez segundo a diregEO horizontal (trabalhando como chapa),
os deslocamentos horizontais seriam os mesmos para todos os
painéis e com isso, as cargas nos paineis A e D sofreriam um
acrescimo. Deve-se notar tambem, que sendo ipuais os desloca-
mentos horizontais para todos os paineis, os mais rigidos es-

tariam sujeitos a uma maior carga.

Um outro método de estimar a distribuigao das cargas
horizontais entre os painéis de contraventamento, ¢ apresenta-
do pelo Prof. STAMATO®? e por HENDRY??. Esse método consiste
em considerar que a laje tenha um movimento de corpo rigido no
plano horizontal, desse modo, as paredes de contraventamento
apresentam um mesmo deslocamento horizontal, permitindo que a
resultante das acoes horizontais, seja distribuida proporcio-
nalmente a rigidez de cada uma delas. Quando a resultante ho-
rizontal nao passar peclo centro de cisalhamento do conjunto de
paredes de contraventamento, a estrutura estara sujeita a um
momento torgor, dado pelo produto do valor da resultante, pela
sua distancia ao centro de cisalhamento, sendo que scu efei-
to tambem deve ser considerado na distribuigao das agoes hori-

zontais.
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W - RESULTANTE DAS FORCAS HORIZONTAIS

/
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CC - CENTRC DE CISALHAMENTO

FIGURA 5.7 - Paredes de contraventamento sujeitas a um momento

torgor.

A expressao (5.8) permite estimar a distribuicao da
resultante das angs horizontais (W), entre as paredes de con-
traventamento conforme esquematizado na figura 5.7. A primei-
ra parcela dessa expressao, considera o deslocamento da laje

segundo a direcao (Y), enquanto que a segunda parcela, consi-

dera o efeito do momento torgor: M %W B
W . I W,.e.I .X
Q. = L k k (5.8)
k n n &
& I 3. a B
P ! 1t 1
Onde:
W = forga horizontal agindo em uma parcde de contra-

k

ventamento

W = resultante horizontal

I = momento de inércia das parcdes

e = excentricidade da resultante em relagao ao cen-
tro de cisalhamento (cc).

X = distancia da parede em relacao ao cc

1]

numero de paredes de contraventamento

Apesar desse metodo apresentar uma evolugao em rela-
¢ao ao anterior, ele nao deixa de ser uma aproximacao, pois, &
considerada a existencia de uma unica laje no topo das paredes

de contraventamento, sendo ignorado o efeito das lajes inter-
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mediarias e também o fato de existir uma transmissao de momen-
tos entre as paredes atraves das cintas, vergas e da propria

laje.

5.2.6. Métodos de Calculo

Uma vez determinado o quinhao de carga correspondente
a uma dada parede ou grupo de paredes de contraventamento, de-
ve-se proceder a determinagao das tensoes e deflexoes nesscs

elementos.

Nas paredes cegas (sem aberturas), a dcterminagao
dessas grandezas torna-se direta, considerando o modelo simpli=-
ficado de uma parede engastada na base e livre no topo. Nas
paredes com aberturas (portas, janelas, etc.), o problema e
mais complexo, pois, a transferencia de esforcos se da atraveés
da ligacao existente entre essas aberturas (lajes e/ou vergas),

e o seu comportamento nao ¢ bem conhecido.

; 32 A - - . P
HENDRY “, apresenta cinco metodos basicos de analise

de paredes de contraventamento com aberturas (ver figura 5.8).

i) Metodo das paredes articuladas (Cantilever Wall
Methods) .

ii) Cisalhamento continuo (Shear Continuum) .

[

ii) Analogia de portico (Frame Analogy).
iv) Portico de coluna larga (Wide Column Frame).
v) Elementos finitos.

0 método das paredes articuladas & usualmente o mais
empregado"“. Esse metodo considera que as 1igagaes existentes
entre as paredes sao rotuladas, permitindo desse modo somente
a transmissao de forgas, porém nao de momentos (ver figura
5.8i). Assim, o quinhao de carga que age sobre a parede pode
ser dividido entre cada uma de suas partes, proporcionalmente

a rigidez.

Uma vez determinada a parcela de carga corresponden-—
te a cada parede, pode-se obter os deslocamentos, tensoes maxi-

mas de compressao, verificar se nao existem pontos sujeitos a
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tragao e determinar os esforcos de corte.

HENDRY *?, compara os resultados obtidos experimental-
mente em um edificio real de cinco pavimentos, com os resulta-
dos obtidos segundo cada método. A comparagao de deslocamentos
e dada na figura (5.9a), enquanto a figura (5.9b), apresenta a

esquematizacgao do edificio utilizado.
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FIGURA 5.8 - Metodos utilizados para a determinacao de tensoes

e deflexoes em paredes de contraventamento com
aberturas.
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FIGURA 5.9 - Comparagao cntre os métodos de calculo
na estimativa de deflexoes para um edi-
ficio real, sob uma carga horizontal

; de 894 N/m?.

Segundo o autor, a comparacao entre O0S me todos ana-
liticos com os resultados experimentais, mostrou que a melhor
aproximaggo do comportamento real da estrutura, em termos de
deslocamento, foi obtido pela analogia de portico, em que as
colunas tem as mesmas propriedades de secao que as paredes e 0s
vaos das vigas sao equivalentes a distancia entre os centros de
massa dessas paredes. Os métodos do cisalhamento continuo e do
portico de colunas largas, nao deram resultados satisfatorios
para alvenaria estrutural. O método dos elementos finitos foi
0 que apresentou melhores resultados em termos de distribuigﬁo

de tensoes, porém, seu uso so € justificado em casos especiais

A exemplo do que foi obtido experimentalmente, esse metodo
fornece uma distribuicao nao-linear de tensoes, O que nao po-

de ser reproduzido pelos demais meétodos (ver figura 5.10).
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ATENSAO (MPa)

————— PAREDES ARTICULADAS
il ssessses ANALOGIA DE PORTICOS
—==== EXPERIMENTAL

ELEMENTOS FINITOS
———— PORTICO DE COLUNA LARGA

—.—.— CISALHAMENTO CONTINUO

1,380

1,038

0,600

0,345

0,345

0,600

FIGURA 5.10 - Comparacgao entre os meétodos de cal-
culo na estimativa da distribuigao
de tensoes em uma parede de contra-

. " .
ventamento para um edificio real.

0 método das paredes articuladas se mostrou muito
conservador. No entanto, pela sua simplicidade de aplicacao,
pode ser utilizado para uma estimativa preliminar das agoes

2
atuantes nas paredes de contraventamento’’.

5.3. Espessura Efetiva

Paredes enrijecidas por colunas, paredes de cavi-
dade, celulares, etc., apresentam um indice de esbeltez di-
ferente de paredes comuns construidas com a mesma espessura,

" . -
e consequentemente uma diferente razao de esbeltez.

Para a determinagao da razao de esbeltez dessas
paredes, as normas trabalham com uma espessura ficticia, cha-

mada de espessura efetiva.
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0s codigos de um modo geral nao dao uma definigao cla
ra de espessura efetiva, sendo que para alguns tipos de paredes
essa espessura ou e pre-definida, ou entao sao apresentados coe
ficientes de rigidez que permitem sua determinacao, contudo,

sem que a origem desses coeficientes seja esclarecida.

; S AT o X o s

Segundo HASELTINE n, a espessura efetiva de uma parce-
de enrijecida por colunas ou por paredes enrijecedoras, e a es-
pessura de uma parede equivalente com o mesmo momento de iner-

cia que a parede enrijecida (ver figuras 5.11 ¢ 5.12).

T
; 1 1 Ml L

_ tp
- t
FIGURA 5.11 - Parede enrijecida por colunas.
4
T T T T L o S Tt Tt Ty ;—: T——
S A L
FIGURA 5.12 - Parede equivalente.

Aplicando esse mesmo raciocinio para as paredes mos-
tradas nas figuras (5.11) e (5.12), chega-se a um coeficiente
de rigidez (K), que é fungao da raiz cubica dos parametros a,
b, t e tp. No entanto, o proprio HASELTINE apresenta uma va-
riagao linear de (K), em funcao desses mesmos parametros (ver

figura 5.13).

Fazendo-se simplesmente a igualdade entre os momentos
de inércia, como sugere HASELTINE, para os dois tipos de pare-
des e com a relaggo a/b = 6, obtém-se a curva tracejada da
figura 5.13. Verifica-se que os valores do coeficiente (K),
assim obtidos, sao diferentes aos apresentados pelo proprio au-

tor.
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FIGURA 5.13 - Coeficiente de rigidez (K) de acordo
com HASELTINE.

Provavelmente, considerando que a eficiencia do enri-
jecimento da parede diminui com o aumento do espagamento (a)
entre as colunas, e pelo nao completo conhecimento do compor-
tamento da alvenaria, foram adotadas algumas simplificacocs

que conduziram a valores de (K) mais conservadores.

Isso torna-se mais evidente ainda quando HENDRY®? diz
que considerando uma parede earijecida por colunas (figura
5.11), € necessario determinar o valor do fator (K), para que
uma parede semelhante a mostrada na figura 5.12, tenha uma
espessura equivalente a primeira. Porém, diz HENDRY, o signi-
ficado de "equivalente" & vago, e implica em algumas relagoes
nao bem definidas entre as areas e momento de inércia para os

dois casos.
5.3, 1. BS 5628

A espessura efetiva para colunas, paredes comuns, de
cavidade e enrijecidas por colunas, ou por paredes enrijecedo-

ras, de acordo com a BS 5628'%, & dada por:
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i) para paredes ou colunas comuns, a espessura efeti

va ¢ a espessura real (teg = t);

ii) para paredes ou colunas com cavidades, a espessu
ra efetiva segundo a diregao considerada, deve ser o maior dos
valores: 2/3 da espessura total ou a espessura de cada face,

na respectiva diregao.
iii) para paredes enrijecidas por colunas ou por pa-

redes enrijecedoras (ver figuras 5.11 ¢ 5.14), a espessura efe

tiva deve ser dada pela relagao:

- . 5,
tog K t (5.9)
Onde:
tef = pspessura efetiva
t = espessura real
K = coeficiente de rigidez (ver tabela 5.1).

As parcdes enrijecedoras, devem ser consideradas como
colunas de largura (b), igual a espessura (tz) da parede enri-
jecedora, e espessura (tp), igual ou inferior a 3 vezes a espes

sura da parede a ser enrijecida (t) (ver figura 5.14).

No caso de paredes enrijecedoras, pode ser mais van-
tajoso considera-las como apoios laterais, alterando assim o
comprimento efetivo da parede a ser enrijecida (ver item 559 5

; - ; 2 28
ao inves de considera-las como colunas .

PAREDE ENRIGECEDORA

PAREDE ENRIGECIDA

—— tp{ 3t

¥
=

it . LI AT AL LT T AL S IT L
¢4-b212 l
1

FIGURA 5.14 - Paredes enrijecidas.

A figura 5.15, apresenta um resumo do que foli expos-

to nos itens 1), 11) e iii). Os valores do coeficiente de
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rigidez (K), apresentados nessa figura, podem ser obtidos da

tabela (5.1),

dada por W.

THORLEY®?.

PAREDES ENRIJECIDAS
COLUNA PAREDE COMUM | PAREDE DE CAVIDADE
comum CAVIDADE
-
g r w2} prrrrTr t —4 L
% tt 777772 mz A
. "i:: edlnbobonblodinde bt YT IIIIETTH IR 4
bg 4tp B
ESPESSURA EFETIVA (fef)
tpoub O MAIOR DE: O MAIOR DE:
' (oPenoENDO DA ' - 273 (hat2) K.t - 278 (h+t2)
DIREGAD DO MO- -t -t
MENTO) - §2 K.t2

FIGURA 5.15 - Espessura efetiva de paredes e colunas segun-
do a BS 5628.
TABELA 5.1 - Valores do coeficiente de rigidez (K).
€ /'t

2 P
b 1,00] 1,25 1,50 1,75] 2,00| 2,25| 2,50] 2,75] 3,00
6 | 1,00 1,10] 1,20| 1,30 1,40] 1,55| 1,70 1,85] 2,00
7 1,00/ 1,09 1,18 1,26 1,35 1,48 1,60] 1,73] 1,85
8 1,00 1,08) 1,15 1,23} 1,30 1,40 1,50| 1,60} 1,70
9 1,001 1,061 .13 1,19) 1,251 1,331 1,40 1,48( 1,55
10 1,001 Y,05{ 1,101 3,15} 1,20 1,425 1,300 1,35 1,40
11 1,00 1,05 1,09 1,14} 1,18( 1,23 1,27 1,32| 1,36
12 | 1,00]| 1,04] 1,08] 1,12 1,16] 1,20] 1,24 1,28| 1,32
13 | 1,00 1,04 1,07] 1,11| 1,14] 1,18 1,21| 1,25| 1,28
14 1,00 1,03 1,06 1,09 1,12 1,15]| 1,18 1,21] 1,24
15 1,00} 1,03 1,05 1,08} 1,30¢( 1,13 1,15 1,18% 1,20
16 | 1,00] 1,02] 1,04 1,06] 1,08] 1,10| 1,12| 1,14]| 1,16
17 1,00| 1,02) 1,03| 1,05} 1.06( 1;08! 1,09 s b1 1512
18 1,00} 1,01f 1,02{ 1,03} 1,04| 1,05 1,06 1,07} 1,08
19 | 1,00] 1,01] 1,01} 1,02| 1,02] 1,03] 1,03| 1,04] 1,04
20 1,00} 1,00{ 1,00 1,00] 1,00} 1,00} 1,00 1,00] 1,00
Na tabela acima a interpolacao & permitida, porém
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nao a extrapolagao.

5.3.2. National Concrete Masonry Association (NCMA) e American

Concrete Institute (ACI)

As normas do NCMA"? e do ACI', usam praticamente os
mesmos critérios da BS 5628'? para a determinagao da espessura
efetiva das paredes, diferindo apenas para o caso de paredes
de cavidade, onde elas apresentam apenas uma expressao para a

determinagao da espessura efetiva desse tipo de parede.

Deve-se notar também, que nenhuma referencia é fei-
ta quanto a colunas com cavidades e paredes de cavidade enrijc
cidas por colunas, com as duas faces carregadas. A norma do

ACI, tambem nao define espessura efetiva para colunas.

Os valores da espessura efetiva de paredes de acordo

com essas duas normas, e de colunas segundo o NCMA sao:

i) exceto para paredes de cavidade, a espessura cfe=
tiva de uma parede nao enrijecida (comum), deve ser igual a sua

espessura real.

ii) para paredes enrijecidas em intervalos regulares
por colunas, a espessura efetiva é dada pela expressao (5.9),
e os valores do coeficiente de rigidez (K), sao os mesmos da

tabela 5.1.

iii) para paredes de cavidade com ambas as faces car-

regadas, a espessura efetiva é dada por:

o & B
tog ~ 3 (tl + t2) _ (5.10)

]

Onde:

tef espessura efetiva

t1» t, = espessura de cada face (ver figura 5.15).

iv) para paredes de cavidade carregadas em apenas
uma face, a espessura efetiva deve ser obtida segundo o5 itens

i) ou ii), conforme for o caso.

v) a espessura efetiva de colunas em qualquer dire-

¢ao, deve ser feita igual a espessura real na diregao considera-
da.
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5.3.3. Uniform Building Code (UBC) e Brick Institute of

America (BIA)

O0s codigos do UBC?® e BIA®, adotam os mesmos crité-

rios na determinagao da espessura efetiva de paredes e colunas:

i) em paredes comuns, a espessura efetiva ¢ igual a

espessura real da parede;

ii) em paredes de cavidade com somente uma face car-
regada, a espessura efetiva ¢ igual a espessura real da face

carregada;

iii) em paredes de cavidade com as duas faces carre-
gadas, cada face deve ser considerada independentemente, e a
espessura efetiva de cada uma delas & igual a sua espessura
real;

iv) para colunas retangulares, a espessura efetiva e

igual a espessura real na direcao considerada;

v) para colunas nao retangulares, a espessura efeti-
va ¢ igual a 3,46 vezes o raio de giracao sobre o eixo consi-
derado (para um melhor entendimento desse valor ver item
$»3.4);
- vi) onde as juntas de argamassa forem reentrantes, a
espessura do elemento deve ser reduzida de acordo com a reen-

trancia da junta.

5.3.4. Espessura Efetiva de Paredes Celulares

Por nao estar o projeto de paredes celulares previsto
pelas normas de um modo geral, SAWKO e CURTIN“?, propuseram
um método muito simples para a determinacao da espessura efeti-

va dessas paredes.

A espessura efetiva de uma parede celular, pode ser
definida como sendo a espessura necessaria de uma parede maci-
ca, de mesma altura e mesmo tipo de vinculagao, de modo que am-
bas tenham o mesmo indice de esbeltez ()), que & definido como

sendo a razao da altura efetiva do elemento (He ), pelo seu

f
raio de giracao (i):
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N o ok (5. L1)

Onde:
= indice de ecsbeltez
H _ = altura efetiva (ver item 5.4)

i = raio de giracgao

Segundo os autores, o conceito de espessura cefetiva
nao e comum em outras areas da engenharia estrutural, que nor-

malmente trabalham com o conceito de Indice de esbeltez ()).

Considerando uma parede maciga, a relagao entre a es-
pessura (t), e o raio de giracgao (i), pode ser obtido da seguin

te forma:

Por definicao: i = /% (5.12)
Onde:

i = raio de giragao da secgao

I = momento de inércia da segao

A = area liquida da se¢ao transversal
Sendo:

A=t (5.13)

% 3

{ = %f (G 1 O
Obtem-se:

t = 3,46 1 (5. 153

Assim, a relagao entre espessura efetiva (tcf)’ e o
raio de giragao (i), pode ser definida como:

£ = 3,46 1 (54 16)

ef

Para uma parede celular mostrada na figura 5.16, a

espessura efetiva pode ser facilmente determinada:
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FIGCURA 5.16 - Parede celular.
Sendo:
A=<c.(2.a+0b+ 2.¢) (5.17)
T T%—((a+c) (pa2e)” = audy (5.18)
das expressoes (5.12) e (5.16) obtem-se:
5 . a3
t - /Qa+c) - ab (5.19)

Para se estabelecer um valor maximo da espessura cfe-
tiva dada em fungao da espessura real, adotar-se-a o caso limi-
te, em que os septos sejam extremamente longos (a +®) e a espes
sura (c) da parede, seja pequena em comparagao com a dimensao
b (c << b). Para essas relagoes entre as dimensoes da parede,
a area (A), e o momento de inércia (I), da parede mostrada na

figura (5.16) sao:

A = 2ac (5.20)
2
y = &b = (5.21)

e das expressoes (5.12) e (5.16), obtém-se:

Eag = 1,73 B = 1,73 ¢ {5.22)
Assim, a espessura efetiva de uma parede celular é
sempre maior que sua espessura total (t), e menor que a rela-

950 1,73 s
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L A < 1,73 & (5s &3)
ef

Onde:

i

tef espessura efetiva da parede celular
t = espessura total da parede celular

5.4. Altura Efetiva

Segundo HASELTINE e MOORE®®, ™A altura efetiva & uma
medida da suscetibilidade relativa de uma parede ou coluna rom-
per por instabilidade, segundo a teoria classica de flambagem

de Euler".

A altura efetiva de paredes e colunas, esta relacio-
nada com o grau de restrigao imposto pelos apoios de extremida-

de (lajes, vigas, etc.).

Teoricamente, se os apoios sao perfeitamente defini-
dos (livres, rotulas ou engastes), a altura efetiva do elemen-
to, pode ser determinada usando-se a teoria de flambagem desen-
volvida por Euler. Os comprimentos de flambagem assim determi-

nados estao ilustrados na figura 5.17.

R A —4 ﬂTw - g 4 sqr 4
T x
o ™~ '\l:
" = o x
= y = hod " -
x i s %
4 x
t— oy Vo o . Y lc i o

FIGURA 5.17 - Comprimentos teoricos de flambagem (Hef)'

Na pratica, os apoios de extremidade de paredes e co-
lunas nao trabalham como rotulas ou engastes perfeitos, mas
sim, em uma faixa intermediaria de eficiencia entre esses dois
limites.

Aqui, tambeém os criterios adotados por diferentes
normas para a determinagao da altura efetiva, sao praticamente

0S mesmos.
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5.4.1. BS 5628

Na BS 562832, a altura efetiva (“ef)’ esta relaciona-
da com o grau de restricao lateral ao movimento dado pelos
apoios, e o codigo faz distingao entre dois tipos de restri-
¢ao: "restricao simples" e "restricao elevada". 0 termo "res-
trigcao elevada" deve ser entendido como sendo os apoios que ofe
recem algum tipo de restricao quanto a rotacao da extremidade

do elemento (semi-engastamento) >?,

Segundo a BS 5628, a altura cfetiva (He[) de parcedes
¢ colunas, em fungao do tipo dos apoios de extremidades ¢ da

altura real (h), ¢ dada por:
5.4.1.1. Paredes

i) Hef = 0,75 h, onde existem apoios que dao "restri-

cao elevada", sendo que (h) ¢ a distancia livre entre os apoios
(ver figura 5.18).

131) H = h, onde existem apoios que dao "restrigao

ef
simples" (ver figura 5.19).

%
. < q;nunium
g 1 e
9 ]
/] %
% . ?
4 @
4 %
? %
: -+——W RETY (I
? —— EF’
(] Pareoe ] eareoe
’ I
ﬁ /]
%
/A
Hef= 075 h Hef = h
FIGURA 5.18 - Apoios que dao FIGURA 5.19 - Apoios que dao
restricao ele- restrigao sim-

vada. ples.



5.4.1.2. Colunas

i) o = h, quando a coluna for apoiada lateralmen=
L‘

te nas duas direcoes (ver figura 5.20).

ii) Quando a coluna for apoiada somente em uma dire-
¢ao: Hef = h, na diregao onde exista o apoio lateral, ¢
“ef = 2h, na direcao onde nao exista o apoio lateral (ver

figura 5:21):

\ A
o~

A S 4 b
. § £
3 <% {

- :
FIGURA 5.20 - Altura efeti- FIGURA 5.21 = Altura ecfeti-
va de colunas va de colunas
apoiadas nas apoiadas en

duas di 1'(“;505. uma di !‘vq?ln.

5.4.1.2.1. Colunas Enr{jécedoras

A altura efetiva de colunas enrijecedoras, deve ser
igual a altura efetiva da parede que as contém, quando sua es-
pessura (tp), for menor ou igual a 1,5 vezes a espessura (t)

da parede enrijecida (ver figura 5.22).

Quando a espessura da coluna for maior que 1,5 ve-

101
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zes a espessura da parede, ela deve ser considerada como uma

coluna de dimensoes (tp x b), para fins de determinagao da sua

T"—T coLunA

| PAREDE

altura efetiva.

'

|
N\

FIGURA 5.22 - Altura efetiva de colunas enrijeccedoras.

Se t < 1,5 t~» H _ =1 da parede
P = el @f

Se &_ >1,% £+ H = H . da coluna
p ef ef

5.4.1.2.2. Colunas Formadas por Aberturas Adjacentes na Parede

Colunas formadas por aberturas adjacentes na parede
(portas, janclas, cte.), sao definidas como sendo a alvenaria
existente entre essas aberturas (ver figura 5.23), desde que a
razao entre sua largura (b), pela espessura (t), nao scja maior
que qﬁatro (b < 4t). A altura efetiva dessas colunas, ¢ dada
em funcao do tipo de restricao oferecida pelos apoios de extre

midades:

i) Restrigao elevada:

H = 0,75 h + 0,25 H_ < h (5.24)
ef wo -
ii) Restrigao simples:
Hef = h (5.25)
Onde:
Hef = altura efetiva da coluna.
h = altura real da parede.

dimensao vertical da maior abertura.
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COLUNA

Hw RESTRICAD SIMPLES

h >— APOIOS ou

RESTRICAO ELEVADA

ELEVACAO

! % bg 4t
PLANTA l"—l-

FIGURA 5.23 - Colunas formadas por aberturas adjacentes.

CURTIN]Q, chama a atem_;;i(_r que para o caso de colunas for-
madas por aberturas, embora a parede que as contenha possa es-
tar convenientemente apoiada lateralmente no topo, o mesmo pode
nao ocorrer com as colunas, que devem entao, ser consideradas

nao apoiadas lateralmente no topo (figura 5.24).

A tabela 5.2, apresenta um resumo dos itens anterio-

res.
APOIO INSUFICIENTE PARA A COLUNA
COLUNA /" VIGOTAS DANDO APOIO LATERAL A PAREDE
-, ﬂ/\ B B .
FIGURA 5.24 - Parede suficientemente apoiada, porem

a coluna nao.



TABELA 5.2 - Altura efetiva de paredes e colunas segundo a

BS 5628.

Apoio lateral |
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Altura S
Elemento Obs. Altura efetiva
Base Topo real
Restricao
slevada sim sim h Hog = 0,75 h
Parede il
Restricao o i H = h
simples RN S h of
sim sim h Hoe=h
Coluna -
sim nao h H,g = 2h
sim sim h Hop=H,; (parede)
Coluna {8
- ey
enrige- tp g 228 sim nao h [hdf=“ef (parede)
cedora sim sim h Hoe=h
t} S 15 E
! sim nao h “u[ = Ih
~ sim s1m h B o SN
Coluna Restrigao : ef
formada sEmples siii | wae h H, . = 2h
yor N ) ~ _ .
: Restrigao sim sim h H,  =0,750+0,25 H
abertu- ¢levada -
ras sim nao h Hopg £h
5.4.2. National Concrete Masonry Association (NCMA), Brick

Institute of America (BIA),

Uniform Building Code

(UBC)

¢ American Concrete

Institute (ACI)

As normas

mesmos criterios na

e colunas.

e colunas para cada

5 edpada Ly

Segundo

Paredes

i) Onde uma parede @

vigas, etc.)

tura rcal da parede: |l

na base e no topo,

ef

= h.

do NCMA"?, BIA?, uBc®® e aAC1',

uma das situagoes abaixo

lateralmente apoiada (por

a altura efetiva @

adotam os

determinacao da altura efetiva de paredes

esses codigos, a altura efetiva de paredes

¢ dada por:

lajes,

igual a al-
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ii) Onde nao existe apoio lateral no topo da parede,
a altura efetiva ¢ igual a duas vezes a altura rcal da parede:
1 = Z2h .

ef

5.4.2.2. Colunas

i) Onde uma coluna e lateralmente apoiada (por lajes,
vigas, ctc.) na base e no topo nas duas diregoes principais,
a altura efetiva em qualquer diregﬁo ¢ igual a altura real da
coluna na respectiva diregao. A altura real nao deve ser menor
que a distancia entre o piso e a face inferior do proximo

apoio: Hcf = h (ver figura 5.20).

ii) Onde uma coluna ¢ lateralmente apoiada na base,
nas duas diregoes principais, e no topo, somente em uma dire-
¢ao, na diregao em que existe apoio lateral no topo, a altura
cfetiva ¢ igual a altura real entre os apoios, e na direcao em
que nao existe o apoio lateral no topo, a altura ecfetiva e
igual a duas vezes a altura real da coluna na respectiva dire-
cao: Hog =h ou H . = 2h (ver figura 5.21).

.

ii) Na ausencia de apoio lateral no topo da coluna,

a altura efetiva ¢ igual a duas vezes sua altura real:

Hef = 2h.

. -«
A norma do ACI, acrescenta ainda que onde for possi-
vel determinar os pontos de inflexao das paredes e colunas, a

altura efetiva desscs elementos ¢ a distancia entre esses pon-

tos.
A tabela 5.3, apresenta um resumo dos itens anterio=
res:
TABELA 5.3 - Altura efetiva de paredes e colunas segundo o
NCMA, BIA, UBC e o ACIL.
Apoio lateral .
Elemento Altura real Altura efetiva
base topo
sim i h H . =h
Parede : s10 ef
sim nao h an Z2h
sim sim h Hog = h
Coluna N e, 1 = o
sim nao h (8§




106

5.5. Comprimento Efetivo

A norma ing]csalr, ao definir razao de esbeltez, uti-
liza o conceito de altura efetiva ou comprimento efetivo, depen
dendo dos seus valores.

Sob determinadas circunstancias, a ruptura de uma pa-
rede sujeita a um carregamento vertical, pode nao ocorrer sepgun
do um mecanismo simples de ruptura por instabilidade, ou scja,
quando a parede flamba em curvatura simples (ver figura 5.25).
Quando o comprimento (&) da parede ¢ menor que sua altura (h),
e suas bordas verticais estao restringidas, irao surgir "mul-
tiplas curvaturas'" na parede, como se ela fosse composta de
paineis aproximadamente quadrados, de altura igual ao seu com-
primento (£). Assim, a dimensao que passa a determinar a carga

= R 28
de flambagem da parede e sua largura, ao inves da altura (ver

figura 5.26).

1 T
{LILLILDLCLTL LT DL LLLLULTL

]

]

-

vista latceral elevagao

FIGURA 5.25 - Modo de flambagem de uma parede: £ > h.
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|I
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' -1 -1
n\“.__ . +,_ U R —
i h h
p" ______ 1 BORDAS RESTRINGIDAS
: ] r/f
1]
§—e . GEm—
vista lateral elevagao

FIGURA 5.26 - Modo de flambagem de¢ uma parede £ ° h.

g 4 .
Os critorios adotados pela BS 562817, para a deter-

minag¢ao do comprimento efetivo (ch) de paredes sao:

i) 0,75 vezes a distancia livre entre os apoios late
rais que dao "restrigao elevada", ou duas vezes a distancia en
tre o apoio e a borda livre quando for o caso (figura 5.27).

ii) A distancia livre entre os apoios laterais que
dao "restricao simples", ou 2,5 vezes a distancia entre o

apoio e a borda livre quando for o caso (figura 5.28).

-
-

i X L d L2 I

ﬂ’ l

} Lef =075, |1 Lef=2.l2

FIGURA 5.27 - Apoios que dao restricao elevada.
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Lefs | Lef=2,5.12

FIGURA 5.28 - Apoios que dao rustrigﬁn simples.

5.6. Excentricidade do Carregamento

5.6.1. Determinacao da Excentricidade

Freqentemente, utiliza=se o conceito de carregamento
centrado para o desenvolvimento teorico de muitos problemas.
Contudo, na pratica ¢ c¢xtremamente improvavel que se consiga ob
ter esse tipo de carregamento. Nas paredes resistentes, varias
podem ser as causas determinantes dessa excentricidade, dentre
as quais destacam-sc:

i) Imperfeicao no prumo das paredes.

3 ii) Diferenga no alinhamento vertical entre as pare-

des de diferentes pavimentos.
iii) Deformabilidade das lajes.

iv) Diferenga no carregamento atuante em dois vaos
consecutivos de uma laje continua, etc.

* 2
A norma 1nglesa1

, diz que preferencialmente a excen
tricidade do carregamento deve ser calculada, porem, essa nor-
ma nao faz mengao quanto ao procedimento de calculo. As normas
americanas tambem nao apresentam nenhum procedimento para o cal

culo dessa excentricidade.

Existem varios metodos desenvolvidos sob um certo ri-
gorismo teorico, chamados de métodos racionais, e propostos pa-

ra a determinagao da excentricidade do carregamento.

Regra geral, esses métodos sao baseados em uma teoria

elastica, onde sao introduzidos coeficientes que servem para
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ajustar os resultados teoricos aos observados em ensaios.

A complexidade das investigagoes teoricas da capaci-

dade resistente de clementos de alvenaria cxcentricamente car=
regados, depende da consideragao ou nao do elfeito da esheltez.,
Estudos mais recentes, incluem a consideragao de uma deflexao

adicional (segunda ordem), no comportamento desses clementos.
Infelizmente, a consideragao de uma deflexao adicional junta-
mente com a suposigao da nao resisténeia a tragao da alvena-
ria, conduz a uma equagEU diferencial complexala. Esse fato
tem levado a adogao de uma serie de simplificacgoes para que se

obtenham expressoes finais mais simples.
5.6:1:1; BS 5628

A norma inglesa, BS 5628'%, define trés tipos de ex-

centricidade do carregamento:
1) Excentricidade no topo do elemento ((.“{).
1i1) Excentricidade adicional (eﬂ).

i11) Excentricidade resultante (u”).
|

5.6.1.1.1. Excentricidade no Topo do Elemento (uxl

A norma inglesa, recomenda que quando a excentricida-
de no topo do elemento (e%) nao for calculada, deve-se conside-
rar que a carga transmitida a um elemento, por uma laje, tenha
seu eixo de agao distante da face do apoio, o equivalente a
1/3 da extensao desse apoio. Isso significa considerar que a
distribuigao de tensoes no apoio, se da segundo uma forma trian
gular.

Essa norma também admite que a resultante das car-
gas provenientes dos andares superiores, seja axial para um ni
vel imediatamente acima do apoio em questao. Essa considera-
cao implica em que a excentricidade (e‘), varie de um dado va-
lor no topo do elemento, até zero na sua base'? (ver figura
5.29).
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[} ] l
| E
S —
FLGURA 5.29 - V:!]‘iag'{io da excentricidade (vx).

Com base nas consideracoes anteriores, o valor da ex-

centricidade (e ) para cada uma das situacocs abaixo, ¢ dada por:
" \

—

Tl
X IL _,_+__,.,_,_
1

|
ve
1
1
|
I
I
I

-

fﬁfﬂji. e fi] :;;;:{  .._ _:;;73731_3_;” —

gl iy

! 2
]

ex! L/3 el [t/3
I

) ]
ex = wz.(at—zL)/(s.wr) (5.26) e = Nz.tf(é.wr) (5.27)
——r— —
t/2 ; t/2 ¢/2 | 12
I 1
| 1
W ly:
| N g T E i "-i
™ PR
]
ei w2 lr“+1"l Ws
; 1 Lk vedl 4yl
% ]
e, = Wy.(a+t)/(2.W ) (5.28) €y =t.(N2—Nx)/(3.Nr) £5.29)

FIGURA 5.30 - Calculo da excentricidade no topo do elemento.
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Onde:
Nl = carga proveniente dos andares superiores
(centrada)
9 w3 = carga proveniente da laje
Wr = carga resultante: wr = NI +w2 +w3

5.6.1.1.2. Excentricidade Adicional (eal

A excentricidade adicional (ea), tem por objetivo co-
brir os efeitos da esbeltez, ou seja, a tendencia do elemento
= . 19 : . o
se deformar lateralmente . A norma inglesa, considera que o
elemento sofra uma deformacao lateral conforme a mostrada na
figura 5.31, cujo valor maximo & dado pela expressao (5.30),

que € uma relacao obtida empiricamente’?.

0,4h

h 02h

0,4h

q
J

FIGURA 5.31 - Variacao da cxcentricidade (c“).
1 Hc[ 2 . : ;
e, " t'(fiﬁa (t ) = = 05 0015) (.5 31LK)
ef
Onde:
e, = excentricidade adicional
t = espessura real do elemento
t.f = espessura efetiva do elemento
Hef = altura cfetiva do elemento

5:.6.1.1.3, Excentricidade Final (eml

A excentricidade final a ser considerada para fins

de projeto, e que ¢ utilizada na determinagao do cocficiente
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de redugao (B) (ver item 5.7), ¢ definida como sendo o maior
valor da soma de (cx) e (ea). A variacao de (em) ao longo do
clemento, pode ser visualizada na figura (5.32) ¢ o seu valor

obtido da expressao (5.31),

@x Co |

0,6 Ox @o

Tr

FIGURA 5.32 - Variagao da excentricidade (em).

o
W

(5.31)

5.6.1.2. Méetodo de Haller

0 método de HALLER®®, foi formulado com base na ana-
logia com uma estrutura reticulada, onde os nos foram supostos
rigidos. O autor apresenta expressocs para o calculo dos mo-
mentos fletores nos nos laje/parede, para paredes externas o
internas, que sao de relativa simplicidade. Esse mesmo traba-

lho &€ apresentado por HENDRY3°, ¢ por MOTTEU"? .

Os valores das excentricidades virtuais (ul, 02), no
topo e na base da parede, podem ser obtidas pelas seguintes

expressoes:

iy
gy B = (.5 «32)
1
M
g, = e (5.33)
2 P
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Onde:

m
1}

excentricidades virtuais nos nos | ¢ 2

-

E 9 momentos fletores nos nos 1 ¢ 2

=
1]

Pl, Pz = carpga vertical total nos nos | ¢ 2

0Os momentos f[letores (Ml’ Mz), atuantes nos nos 1 e

2, sao dados abaixo, segundo a natureza da carga (acidental ou

peso proprio) e a localizagao da parede (interna ou externa).

a) Paredes internas (figura 5.33).

L2 LI

—
—_—
—qp_

. i JLLIITTIIIIL] o

FIGURA 5.33 - Calculo da excentricidade virtual nas

paredes internas.

i) Carga acidental (q):

2 Lf Eiwny = Lg
M, =% (5.34)
4 (1l+r) = r
2 L% (l+x) - (Ll)2 T
M, =% (5.35)
4 (l+r) = %
ii) Peso proprio (g):
(2+3r) (L% . Lg)
M. =M, = & (5.36)
1 2 4

4 (14r) - r



Onde:

b)

1)

FIGURA 5.34

1 2
) h E2 . IR
L1 .Ep Ip
. h ER IX
L2 Ep Ip

= momento de inercia da laje

= momento de inércia da parcde

= modulo de elasticidade de laje

= modulo de elasticidade da parede
= carga acidental

= peso proprio

Paredes externas (figura 5.34)

carga acidental (q):

1 a + 1
b losn) 2 = (a-1)2

-_q;_

Ep Ip i

M2 e J—
h

é —

- Calculo da excentricidade virtual nas

paredes externas.
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(5.37)

(5.38)

(5:39)

(5.40)



2
q L
M, = — e (5.41)
G(a+2)" = (a=1)
Onde:
KB . By «&
5 1 L (5.42)
Lie Bzl
1 p P
ii) peso proprio:
12
g =
MM, =t R R (5.43)
4(o+2) " - (a-1)
¢) Peso proprio (figura 5.35):
2 1
My =My =g Ly ———— (5.44)
8 (u+3)
L
-+
() —_—
T q n/2
L P
ELL
Ep Ip
h
[IIITIIILIT]]e
M2 o
h/2
4 B .
FIGURA 5.35 - Calculo da excentricidade virtual nas pa-

redes externas (peso proprio).

Segundo HENDRY ?*?, o valor de ER'IR’ pode ser obti-
do pela aplicacao de metodos usados para o calculo da rigidez
a flexao de elementos de concreto armado. Assim, pode-se ado-
tar o método recomendado pela NBR 6118’ para a determinagao

desse valor. Para a obtengao de E I , deve-se¢ consultar o

igam (4. 8) .



5.6.2. Efeito da Excentricidade do Carregamento

0 efeito de um carregamento excentrico sobre elemen-
tos de alvenaria & a redugao na capacidade resistente dos mes
mos. Isto se da devido a um aumento no valor das tensoes na
borda do eclemento em que esta agindo a carga cxcentrica, junta
mente com a interaggo carga/duflexﬁo lateral, considerada como
efeitos de segunda ordem.

Elementos construidos com unidades de baixa resiston-

. - = > » - . - s 11
cia a tragao, S$a0 0s mais sensivels a esse fenomeno P

Quando uma coluna construida com material sem resis-
tencia a tragao ¢ carrcegada excentricamente, surpe uma zona fis
surada, dita de "zona morta""". A extensao da zona [issurada ¢
determinada, além da excentricidade da carga vertical nos apoios,
pelas deflexoes sofridas pela coluna e pela magnitude do car-
regamento.  Com o acrescimo da carpga, a coluna deflete mais o
a vxcentricidade do carregamento aumenta na regiao central, en-
quanto a seqao resistente (comprimida) diminui. A ruina da pe-
¢a ocorrera quando a zona fissurada atingir a linha de carga

(ver figura 5.36).

ZONA FISSURADA LINHA DE CARGA

FIGURA 5.36 - Deflexao e fissuracao de um elemento excentri-

camente carregado.



E importante notar que devido a redugao na capacida-
de resistente das paredes, causada pela excentricidade do car-
regamento, paredes projetadas com grandes excentricidades po-

. - . L
dem se tornar anti-economicas'".

Segundo HENDRY®?, existem dois processos diferentes

de se levar em consideragao a excentricidade do carregamento:

i) As tensoes em um elemento carregado excentricamente podem

ser calculadas por:

P M
A W (5.45)
Onde:
0 = tensao maxima no elemento

= carga vertical

A = area da secgao transversal
M = momento devido a excentricidade do carregamento
W = modulo resistente da segao transversal

ii) A interag¢ao entre carga vertical ¢ momento [letor, pode ser
considerada através da aplicacao de coeficientes de reducao
na capacidade resistente do elemento.

As normas geralmente adotam o segundo procedimento.

A norma inglesa'?, considera o efeito da excentricidade atra-

ves da aplicaqﬁo do coeficiente de redugﬁo (B), enquanto o BIA®

e o UBC35, definem um coeficiente de excentricidade (Ce). 0

ACI' e o NCMA"?, limitam a combinacao de tensoes na flexo-com-

pressao.
5+6.2.1. BS 5628

Para a norma inglesa, BS 5628'?, a reducao na capaci-
dade resistente de elementos de alvenaria é dada pelo valor do
coeficiente (B), que leva em consideracao a excentricidade do

carregamento e a esbeltez do elemento.

No caso particular de elementos em que se verifica a
desigualdade: 0,60 e, v e, < e, da expressao (5.31), obtem-

se:



o s (5.46)
m X

Da expressao (5.52), que define o coeficiente (f) e

de (5.46), tem-se:

B = 1,1 (1 - 2 cx/t) < 1,0 (5.47)

A expressao (5.47), fornece a redugao na capacidade
resistente de elementos de alvenaria, devido somente a excen-
tricidade do carregamento, para o caso particular em questao.
0s valores de (RA), obtidos dessa mancira, estao plotados no

grafico da figura (5.37).

A FATOR DE REDUCAO

0,60
0,40

0,20

> ex/t

FIGURA 5.37 - Coeficiente de reducgao (1)) devido a excentricidade

do carregamento (ex).

5.6.2.2. Brick Institute of America (BIA) e Uniform Building
Code (UBC)

_—— 9
0Os codigos do BIA" e do UBC35, adotam o mesmo proce=

dimento para a determinacao do coeficiente de reducao da capa-

cidade resistente da alvenaria de tijolos ceramicos macigos,

devido a excentricidade do carregamento (Ce).
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5.6.2.2.1. Excentricidade em Relaggo a um Eixo

iy e £ t/20

ii) t/20 < e < t/6:

C, = L3 2 +%(%—5%—) ('1—53) (5.48)
) 1 + 6 .e/t 2
111) E/6 < & £ t /31
B
Co = 1,95 (3 -9 + 5 (5 - 50 (1 ':;“) (5.49)
Onde:
e, = menor excentricidade virtual no topo ou na base
do elemento (ver item 5.6.1)
e, = maior excentricidade virtual no topo ou na base
do elemento
t = espessura cefetiva (ver item 5.73)
- o sinal da razao 31/22 e dado na figura 5.39
M
e =3 (555100
Onde:
e = maxima excentricidade virtual no elemento
M = maximo momento fletor atuante no c¢lemento
P = carga vertical total no elemento

iv) Quando o elemento estiver sujelto a um carrega-
mento lateral superior a 0,5 MPa, o valor de (Ce) devera ser
obtido das expressoes (5.48) ou (5.49), qual for o caso, e
adotando-se a relacao elle2 = 1,0.

5.6.2.2.2, Excentricidade em Relacao a Dois Eixos

Onde paredes e colunas estao sujeitas a flexao em

dado em fun-

(PR

torno de dois eixos principais, o valor de (Ce)

gao de (e, « b +e . t):
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L
. . : 5 :
i) (cl b+ ¢ t) < b 270
Ce = 1,0
T4 it S (¢ b + ¢ )y < b L,
11 ) 70 tL « b ll: w1k < w g

0 valor de (Ce) deve ser obtido da expressao (5.48)
e o valor de e/t deve ser adotado como sendo (ct - B +cb & BN
B o E) .
S B s B Lo, o b 4w w B € B o5l
6 t b - 3
0 valor de (Ce) deve ser obtido da expressao (5.49)
e o valor de e/t deve ser adotado como sendo (et .5 & Cb - BY#

(B « E).

I
T 1

P #: s t _________ - 1+ b — s 4o ———— . —_*zo'
\ CARGA VERTICAL CARGA VERTICAL /

FIGURA 5.38 - Excentricidade do carregamento em relagao a um

eixo e em relacao a dois eixos principais.
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FIGURA 5.39 - Modos de curvatura e valores dc e /e,.

1

5.7. Coeficiente de Reducao (f3)

‘. 2 ; e

A norma inglesa, BS 56281 , define um coeficiente de

redugao da capacidade resistente de paredes e colunas (B), que
car=

tem por objctivo considerar o efeito da cxcentricidade do

regamento ¢ da esbeltez do elemento. Para a determinacgao dos

valores desse coeficiente sao feitas as seguintes suposigoes:

i) Existe uma excentricidade que varia de um valor
(ex} no topo do elemento, até zero na sua base (ver item

5.6.1.1.1).

ii) Existe uma excentricidade adicional que surge
devido a uma deflexao lateral do elemento (efeito de segunda
ordem) e varia de zero no seu topo, ate um valor (ea) na re-

giao central (ver item 5.6.1.1.2).
iii) A resisténcia caracteristica (fk) da alvenaria
na flexo-compressao, € superior a obtida em ensaios de compres

sao simples.
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iv) A distribuicao de tensoes na ruptura, ocorre sc-

gundo um bloco retangular (ver figura 5.40).

z22)

-

EIXO DE SIMETRIA
| PAREDE OU COLUNA

BLOCO DE TENSOES

e

|

FIGURA 5.40 - Distribuicao de tensoes no estado limite ultimo.

A carga admissivel (P), na parede ou coluna, pode
ser obtida fazendo-se o equilibrio das forgas mostradas na fi-

gura (5.40):

Fx 2.l
E a8 1,7 =F ] = —3) (5.51)
¥ t
m
Onde:
P = carga admissivel no elemento
e ™ resistencia caracteristica da alvenaria (ver
item 4+9%3)
t = espessura da parede ou coluna
T ® coeficiente de minoragao da resisténcia do ma-
terial (ver item 3.6.3.1)
e = excentricidade de projeto (ver item 5.6.1.1.3)

0 coeficiente de redugao (B) e definido a partir da

expressao (5.51) como sendo:

L e
B=l,l(l—"‘"—£——ﬂ)i].
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com:
0,6 c + 4
¢ > ' (5:53%)
m
o
b
Onde:
¢ = excentricidade no topo do elemento
X
6, = excentricidade adicional
€
& = excentricidade de projeto

Segundo HASELTINE??®, quando (um) for menor que 0,05t,
o efeito da excentricidade do carregamento sobre a resistencia
do elemento deixa de ser considerado e a secao passa a traba-
lhar totalmente comprimida (largura do bloco de tensoes = t).
Para essa situa¢ao nao existe mais um aumento de 107 no valor
do bloco retangular de tensoes e o valor de (f) e adotado como

sendo 1.

Embora a norma nao explique o motivo do valor do li-
mite 0,05t, a partir do qual a excentricidade pode ser descon-

siderada, ele poderia ser justificado da seguinte forma:

- Para cexcentricidades menores que t/6, ou scja, quan
do o carregamento esta agindo dentro do nucleo central de iner-
c'a do elemento (para segoes retangulares), a distribuigao con-
vencional de tensoes, ocorre segundo uma forma trapezoidal.
Comparando-se a arca dessa distribuigao trapezoidal com a do
bloco retangular, verifica-se que para excentricidades inferio-
res a 0,05t, a areca do bloco retangular comega a dar valores
maiores que para a primeira distribuigao, resultando em uma ca-
pacidade resistente do elemento superior a real (ver figura
5.42).

£ fato comprovado atraves de ensaios, que a resis-
tencia da alvenaria no estado limite ultimo, aumenta em ate

60%Z quando submetida a flexo-compressao.

Diversos pesquisadores (COLVILLE, YOKEL, TESFAYE e
BROOME entre outros) propoem, para efeitos de simplificagao,
que as tensoes em um elemento carregado excentricamente tenha

uma distribuigao triangular.



Com base nisso e sabendo-se que para materiais con-
siderados sem resistencia a trac¢ao, a largura desse triangulo
de tensoes ¢ de 3 vezes a distancia entre a carga ¢ a face mais

comprimida, pode=se construir a figura 5.4l1a.

Comparando-se¢ c¢ssa distribui¢ao de tensoes com bloco
retangular adotado pela BS 5628 (ver figura 5.41b), observa-se
que a norma inglesa também considera um aumento na resistencia
da alvenaria da ordem de 47% quando submetida a flexo-compres-

$a0 no limite de ruptura.

(a) MLLLLLLLLLH "
~ 1,6 Fk

(b) Il Fk

FIGURA 5.41 - Comparacao entre a distribuicao convencional de

tensoes e a adotada pela BS 5628.

Os valores do coeficiente () dados pela expressao

(5.52), estao plotados no grafico dado na figura (5.43).

A tabela 5.4 ctambém fornece os valores de (B), po-
rem em fungao da relagao (e /t) e da razao de esbeltez do

elemento (Hef/tef). A interpolacao linear entre excentricida-

de e razao de esbeltez & permitida.
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FIGURA 5.42 - Comparagao entre a distribuigao de tensoces

e < 0,05¢t.
X

1,00

0,80
0,60

0,40

0,20 |

. . > €em/t
0,05 o, 0,2 0,3 0,35

FIGURA 5.43 - Valores do coeficicnte de redugao (f8).

quando
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TABELA 5.4 - Valores do coeficiente de l‘eclu{._'ﬂu (R).

v . T
s Excentricidade no topo do elemento (e.)
Razao de ” st e ' S
esbeltez £ 0,051t 0 ;TE 0528 Dy 3L
0 1,00 0,88 0,66 0,44
6 1,00 0,88 0,606 0,44
8 1,00 0,88 0,66 0,44
10 0,97 0,88 0,66 0,44
12 0,93 0,87 0,66 0,44
14 0,89 0,83 0,66 0,44
16 0,83 0,77 0,64 0,44
18 0,77 0,70 057 0,44
20 0570 0,64 0,51 Ui 37
22 0,62 0,56 0,43 0,30
24 0,53 0,47 0,34 -
26 0,45 0,38 - =
27 0,40 333 = =

Para melhor visualizacao dos valores dados na tabela

(5.4), ver grafico dado na figura 5.44.

1snzoucio
1,00 ex/t
Ox/1 5010
0,80 |-
Ox/t = 020
0,80 |

ex/t = 0,30

0.40 | 1\\\\\

0,20

A Il i L 1 L i i | L 1 ' . _:: sn‘&i
2 9 L} L] 10 2z laq 6 8 20 22 24 28 20 tet

FIGURA 5.44 - Valores do coeficiente de reducao (B).

No grafico acima, os patamares representam a regiao
onde (B) ¢ constante e independe da razao de esbeltez do
elemento. Os valores desses patamares sao obtidos da expressao
(5.52), quando ey > 10,6 . e, +e,; ou seja, e, = e .- 0Os va-
lores da regiao curva podem ser obtidos pela mesma expressao,

porém com e = 0,6 e

m % * L‘a.
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o - . - .
HASELTINE®®, chama a atengao para a importancia de

se distinguir claramente a diferenga entre a excentricidade

(e ), que € funcgao de ¢ o usada para a detorminacao do coefi-
m !

ciente de reducao (B), e a excentricidade (ex) que e utilizada

na tabela 15:%) como um parametro de projeto.

A norma diz que parcdes comuns construidas com blo-
cos de concreto, poderiam ser projetadas supondo-se que a dis-
tribuicao de tensoes ocorra segundo um bloco retangular de ten-
soes, agindo na area liquida do elemento e com a resisténcia
caracteristica aumentada na mesma proporgao da razao: area bru
ta por area liquida do bloco. No entanto, ¢ conservativo assu-
mir para fins de¢ projeto que as unidades sejam macigas, usando-
se a resistencia caracteristica baseada na area bruta, ¢ por
esse motivo, ¢ que nao se faz distingao entre um ou outro caso,

quando da determinacgao do coeficiente de reducgao (B).

5.8. Consideracao da Lsbeltez

Paredes e colunas esbeltas construidas em alvenaria e
sob a acao de uma carga axial, estao sujeitas ao fenomeno da
flambagem, que se caracteriza pela instabilidade na compressao
axial, da mesma mancira que elementos de concreto, ago ou ma-
deira, quando comprimidos. Segundo o engenheiro FUSCOE‘, para

elementos estruturais o estado limite de flambagem ¢ um estado

limite ultimo.

Elementos esbeltos podem apresentar uma ruptura por
instabilidade antes que a resistencia ultima do material scja
atingida. Esse tipo de ruptura se caracteriza por uma ruptura
brusca, o que nao & descjavel em elementos com fungao estrutu-
ral. O colapso de um elemento estrutural deve ser sempre pre-
cedido de um aviso da estrutura, que para materiais frageis co-
mo € o caso da alvenaria, se caracteriza pelo aparecimento de

fissuras.

Muitos estudos tem sido desenvolvidos na tentativa de
determinar a influencia da esbeltez na resistencia de elementos
de alvenaria, dentre os quais se destacam os trabalhos de HAL-

LER, TURKSTRA, MONK e ANGERVO entre outros. Todos esses tra-
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balhos se baseiam nas seguintes hipoteses:
- £ valida a Lei de Navier.
- 0s elementos se deformam segundo uma senoide.
- A alvenaria nao oferece resistcéncia a tragao.

Segundo HASAN?7, esses estudos dao resultados apro-
ximados, justamente pelo fato da resisténcia da alvenaria a
tragao ter sido desprezada. No entanto, sc¢ a resistencia da
alvenaria for considerada, o desenvolvimento teorico torna-sc
complicado e conseqllentemente incomoda a determinagao da resis-
tencia do elemento. Por esse motivo e pelo fato dos coeficien-
tes que tem por fungﬁo considerar o efeito da esbeltez dos
elementos estruturais, apresentados pelos diversos codigos, se-
rem bascados em experiéncia que se aproximam mais da realida-
de das estruturas, o projeto de elementos de alvenaria a partir

dos metodos teoricos tem um interesse de cunho mais academico.

De um modo geral, os diferentes codigos nao traba-
lham diretamente com o indice de esbeltez ()) do elemento, mas
delinem um novo |1.'|l'."|nu'l ro conhecido como razao de esheltez que
segundo CURTIN!?, & uma medida de quanto esse elemento ¢ esbel-
to, que por sua vez, ¢ uma medida da tendéncia do mesmo romper

por instabilidade, quando submetido a uma carga de compressao.

As normas propoem que a esbheltez seja considerada
atraves da redugao da capacidade resistente de paredes e colu-
nas, pela aplicagao de¢ coeficientes de reducao por elas defini-
dos e que sao fungao da razao de esheltez desses elementos. O
fato da esbeltez do elemento acarretar uma diminuigao na capa-
cidade resistente do mesmo, também foi verificado por HASAN?7,
principalmente em elementos esbeltos sujeitos a um carrcgamen=—

to excentrico.

5.8.1. BS 5628

. 12 . i
A norma inglesa, BS 5628 °, define razao dc esbheltez
(SR) de paredes e colunas, como sendo a reclagao:

H

SR =

tef (5.54)

ef
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Onde:

SR = razao de esbeltez
= espessura efetiva
Hef 0 menor entre: - altura efetiva

- comprimento efetivo

Essa norma admite o valor maximo da razao de esbeltez
como sendo 27. Contudo, em paredes de espessura inferior a 9
cem, em construgocs com mais de dois pavimentos, ela nao deve

exceder a 20,

Segundo a norma, nao e necessario considerar o efeito
da esbeltez em paredes ou colunas em que a razao de esbeltez

seja menor ou igual a 6.

0 limite maximo igual a 27 foi adotado para evitar
que ocorra uma ruptura por instabilidade, ruptura sem aviso, e
¢ independente da capacidade resistente do elemento, sendo fun-
cao somente da geometria do mesmo. FEste valor nao foi obtido

. . . 2n
teoricamente, mas baseado em ensaios realizados em paredes’ .

Para a norma inpglesa, a I'vt|u:;5(1 na capacidade resis-
tente de paredes e colunas devido a sua esbeltez, esta embuti-
da no coeficiente de reducao (B), que tem por objetivo consi-
derar o efeito da excentricidade do carrecgamento e da esbeltez
desses elementos.

5.8.2. Uniform Building Code (UBC) e Brick Institute of America

(BIA)

s o ¥ [: 9 - :

Os codigos americanos UBC®% e BIA , Ltambem definem ra-
zao de esbeltez como sendo a razao altura efetiva (h), pela es-
pessura efetiva (t), e nao deve ultrapassar os seguintes valo-

res:
i) Paredes:

h e
LR (5.55)
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ii) Colunas:

e
h 1
= g g g === (5.56)
t - &
2
Onde:
h = altura cfetiva
t = espessura efetiva
¢ €y = excentricidades virtuais no topo ¢ na base
do elemento (ver item 5.6). 0 sinal de e/

1

e, deve ser obtido da figura (5.39).

2

Para o caso de colunas, a razao de esbeltez deve ser
o maior dos valores obtidos pela divisao da sua altura efetiva
(h), em cada direcao, pela espessura cfetiva (t), na respecti-

va direcao.

Os limites maximos da razao de esbeltez dados nas
duas expressoes acima podem ser superados, porem, devem ser
justificados por escrito atraves de calculos, dados de¢ ensaios,

etc., que devem estar presentes no memorial de calculo.

A tabela 5.5 contem os valores de (h/t), dados pelas

expressoes (5.55) e (5.56) para diversos valores de elfez.

Esses dois codigos definem um coeficiente de esbel-
tez (Cs)’ que tem por objetivo considerar a redugao na capaci-
dade resistente de elementos esbeltos e & dado pela seguinte
eXpressao:

% 1.9
C.=1,2 - —— (5,7 + (1,5 + —)°) < 1,0 (5.57)
300 )

Os valores de (CS) para diferentes valores de h/t e e, /e

1" 2

estao plotados no grafico da figura 5.45.



TABELA 5.5 - Maximos

30

20

valores da razao de esheltez (h/t).
i I Maximo valor de h/t
1 Lo FAr R i P o B 3 LY S
::' Paredes r- Colunas
1 20 15
3/4 22,5 16,25
1/2 25 | 17 ;5
1/4 274D 18575
0 30 20
-1/4 32,5 2% ,25
~1/2 35 2245
-3/4 7 23,75
- 40 25
AN/t
\ \ c‘t
1
B Ca
R__;_‘ 1 [ o - + ==3
— - "S._.tn - \
T —— = et | \\——
Ca, N
=28 |
cl:o‘s \\ \“-.
o —
h---—_-.:-__—““"" (L]
=| -3/4 -1/2 -1/4 0 4174 +1/2 +3/4 +1 e

FIGURA 5.45 - Valores do coeficiente de esbeltez (Cs)'

5588k

National Concrete

Mas

onry

Association (NCMA)

concreto,

deve ser no maximo
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u 2 i 5 :
A norma do NCMA'“, especifica que para alvenaria de

a ra

zao

de

igual a 2

B, e

aso

contrario deve

esbeltez (h/t) para paredes e colunas,

acompanhar
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uma justificativa por escrito. A razao de esbeltez de colunas
tambem deve ser o maior dos valores obtidos pela razao (h/t) em

cada direcao.

i . - - R .
Esta norma nao delfine de modo expliecito um coeficlen-
te de redugao devido a esbeltez, porem da cxpressao que ¢ apre-
sentada para a determinagao da carga admissivel em paredes e

colunas (ver item 5.9.1.2.1), essa redugao ¢ feita da seguinte

forma:
i) Paredes:
% v i ~ h 53 o
Coeficiente de redugao = 1 = (Zﬁ?) (5.58)
ii) Colunas:
Coeficiente de redugao = 1 (?%?)} (5.59)
Onde:

altura cfetiva

T
i

espessura efetiva

Os valores dos coeficientes de redugao para parcdes
¢ colunas para diferentes valores de h/t, estao plotados no

grafico da figura (5.46).

A COEF. DE REDUGCAO
1,00
0,80 | E
{  COLUNAS
0.60 |- :
I
!
0,40 - I
|
I
0,20 |- |
[
I
il Il L 1 } h/t
5 10 15 20
FIGURA 5.46 - Redugao na resistencia basica da alvenaria de-

vido a esbeltez.
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5.8.4. American Concrete Institute (ACL)

A norma do ACl', nao limita o valor da razao de¢ es-
beltez (h/t) para paredes e colunas construidas cm alvenaria
de concreto, nao fazendo tambeém distincao entre esses dois ele=
mentos. Assim, o coeficiente de reducao para paredes e colunas
€ dado pela expressao (5.60), que é idéntica a apresentada pelo
NCMA"? para parcdes.

h 3

T (5.60)

Coeficiente de redugao = 1 = (

5.8.5. Comité Euro-International du Béton (CEB)

S S ; - 18 . ;
0 Comite Euro-International du Beton » CEB, define
razao de esbeltez para paredes de alvenaria de concreto e enri-

gecidas conforme a figura (5.47), como sendo a relagao:

SR = K T (5.61)
Onde:

SR = razao de csheltez

K = coeficiente de esbeltez

h = altura da parede

t = espessura da parede

0 valor do coeficiente (K) & dado em funcao da rela-
cao (h/f) e do tipo de vinculagao lateral da parede. Esses
valores sao apresentados pelo proprio CEB ¢ também pelo (5% 4 P

conforme a figura 5.48.

PAREDE _ DANDO
APOIO LATERAL

4
|
|
-
|
|
|
_?__

(a) - pcis APolos LATERAIS (b) - um APOIO LATERAL

FIGURA 5.47 - Paredes com um e dois apolios laterais.
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FIGURA 5.48 - Valores do coeficiente de esbelrez (K).

5.8.6. Comparacao entre os Coeficientes de Esbeltez

A figura 5.49, apresenta uma comparacao entre os
coeficientes de redugao da capacidade resistente de parcdes ¢
colunas, e¢m l'ung.;in de sua esbeltez. A l'i']-‘l(_‘.‘ul{? L‘E;’t‘:! Lol
adotada como sendo zero na equacao (5.57), pois assim tem-se
o mesmo modelo adotado pela BS 5628‘2, para elementos carrega-
dos excentricamente, ou seja, com a excentricidade variando de
um dado valor no Lopo, atec zero na sua base (ver figura 5.29),
e torna-se valida a comparagao. Também para a BS 5628, os
valores plotados no grafico da figura 5.49 sao os apresenta-
dos na primeira coluna da tabela 5.4. Para o NCMA, utilizou-

se somente os resultados obtidos pela expressao (5.58).
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/\ COEF. DE REDUGAO

= ACI- NCMA
e/t=0
1,00 T -—— BS Bé2s
-
~
0,90 ~ BIA - uBC
I
0,00 + 1
|
0,70 +
°¢‘o ™ :
i
050 - I ~
| -
0,40 - I ! 1
| | |
0,30 | I |
| [ |
0,20 - | I |
! ! I
| : |
o0 |- " [ |
! [
! 1 | 1 ! 1 L L L i ! L  E 1 5, Hef
2 4 6 8 10 12 14 16 I8 20 22 24 26 28 30 ter
FIGURA 5.49 - Comparagao entre os coeficientes de esbeltez.
5.8.7. Diseussao
Em uma rapida analise a partir da figura 5.49, cons-

tata-se que o NCMA e o ACI, sao os que apresentam valores me-
nos conservadores para os coeficientes de reducao da capacida-
de resistente de elementos estruturais devido a esbeltez., No
entanto, deve-se chamar a aten¢ao para o fato de que esses co-
digos trabalham apenas com alvenaria de concreto, que apresen-
ta maior homogeneidade pela natureza de seus componentes, ou
seja, as unidades (blocos ou tijolos) ¢ a argamassa sao fei-
tas de um mesmo material. Ja a BS 5628, o BIA e o UBC, que
trabalham também com alvenaria ceramica, que & um material me-
nos homogeneo que o primeiro, sao os que apresentam resultados
mais conservadores. Entre esses tres ultimos codigos, € a BS~-
5628 que apresenta resultados menos conservadores para os valo-

res mais comuns na pratica da razao de esbeltez.

Segundo HARTOGEI, a estabilidade de placas & um im-
portante e dificil assunto, e muitos trabalhos ja foram escri-
tos a respeito. A primeira grande contribuicgao, segundo
HARTOG, foi dada por G.H. BRYAN na Inglaterra em 1891, quando

resolveu o problema de uma placa retangular, simplesmente apoia
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da nas quatro bordas e sujeita a um carregamento segundo uma

diregao (ver figura 5.50).

FIGURA 5.50 - Parede com dois apoios verticais e sujeita a um

carregamento vertical.

BRYAN mostrou que a placa flamba dividindo-se em va-
rios retangulos menores segundo uma scnoide, conforme a figura

5.51, e que a carga critica ¢ dada pela expressao (5.62).

2
p - IL_,..I_) Cii +
cr 2
h m.Db

2
h 2 "

Anulando o segundo termo dentro do parcnteses na ex-
pressao (5.62), considerando que a placa nao tenha os dois
apoios laterais, obtém-se exatamente a expressao apresentada
por EULER para uma barra bi-rotulada. Logo, o segundo termo
dentro do parénteses da um acréscimo na carga critica devido

as restrigoes laterais.

Mesmo os estudos realizados por BRYAN, tendo sido
baseados em chapas metalicas, € de supor-se que as restricoes
laterais tenham efeitos semelhantes em placas de alvenaria, no
entanto, muitas normas desconsideram esse fato. Apenas o CEB'®
leva em consideragao o efeito dos apoios laterais, quando da
determinagao da razao de esbeltez de paineis de alvenaria,
através da aplicacao de um coeficiente de esbeltez (K), (ver

expressao 5.61). Além do CEB, também a BS 5628 aborda o pro-
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blema de maneira muito simples, quando ao definir razao de es-
beltez, trabalha com a altura ou comprimento efetivo do ele-

mento (ver cexpressao 5.54) .

Por ser significativa a redugao na capacidade resis-

tente de parcedes em fungao de sua esbeltez, torna-se importan-

-

te a realizagao de ensaios em paincéis de alvenaria para deter=

-~

minar a real influcncia dos apoios laterais sobre a capacidade

resistente desses elementos.

FIGURA 5.51 = Modos de [lambagem de uma placa.

5.9. Capacidade Resistente de Elementos de Alvenaria

A fase final de um projeto estrutural & o dimensio-
namento dos elementos resistentes. A exemplo de outros tipos
de estruturas, aqui dois problemas se apresentam: o dimensio-

namento propriamente dito ou a verificagao desses elementos.

Ao contrario do que normalmente ocorre em estrutu-
ras de concreto armado (por exemplo), onde o procedimento co-
mum € o dimensionamento dos elementos resistentes, na alvena-
ria estrutural o procedimento usual é a sua verificagao. Isso
se deve ao fato de que as paredes sao pre-definidas no projeto

arquitetonico.

Se a capacidade resistente do elemento for inferior
a solicitagao, o procedimento usual & aumentar a resisténcia
dos materiais (unidades e/ou argamassa). Nao sendo suficien-
te, o projetista deve alterar o sistema estrutural e/ou as di-

mensoes do elemento resistente, conforme visto no item 3.1.3.
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5.9.1. Cargas Verticais

Uma vez determinada a resistencia basica da alvena=
ria (E; ou Ek), os coeficientes de redugao devido a esbeltez
e excentricidade do carregamento, juntamente com as caracteris-
ticas geométricas do elemento, & possivel determinar sua capa-

cidade resistente as cargas verticais.

5.9.1.1. Brick lnstitute of America (BIA)

9 il o e §
0 BIA ', especifica que onde a excentricidade virtual
(e) nao exceder a t/3, a carga vertical admissivel de paredes

e colunas em alvenaria de tijolos macigos pode ser obtida por:

p = Ce § CS i fm i JB (5.63)
Onde:

P = carga admissivel

Ce = coeficiente de excentricidade (item 5.6.2.2)

CS = coeficiente de esbeltez (item 5.8.2)

fm = tensao admissivel de compressao (tabela 5.6)

A

= area da secao transversal

Onde a maxima excentricidade virtual (e) exceder a
t/3, a maxima tensao de tracao na alvenaria (Ft), assumindo uma
distribuigao lincar, nao devera exceder os valores dados na ta-

bela 5.6.
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TABELA 5.6 - Tensao admissivel na alvenaria de tijolos maci-
gos = BIA.
) Tensao admissivel (MPa)
Lsforgos b e e
S/luspegao C/inspegao
Compressao axial:
] ]
- parcdes [m 0,20 £ 0,20 m
. i ]
= colunas [m 0,10 l& 0,16 'm
Compressao/flexao:
o - L
- paredes i 032 E& 0,}2 l’I:l
- colunas g 0,26 f! 0,26 £
m 1
Tragao/flexao:
normal a junta horizontal
- argamassa M ou S ft 0,17 0,25
- argamassa N ft 0,13 0,19
Paralela a junta horizontal
- argamassa M ou S f 0,33 0,5?
- argamassa N ft 0,26 0,39
Cortante: v 0,042 vy
- argamassa M ou § Vo < 0,28 < 0,55
- argamassa N m < 0,19 < 0,39

- o valor de (fé) deve ser determinado de acordo com

o item (4.5.1.1) ou (4.5.2.1);

- se for utilizado ensaios em prismas para a obtengao
de (fé), esse valor deve ser reduzido de 1/3 para obras sem
inspegao;

- para tensoes devido ao vento combinado com o peso
proprio e cargas acidentais, a tensao admissivel pode ser au-
mentada em 33,37, desde que a resistéencia do elemento nao seja
inferior a4 necessaria para resistir ao peso proprio e cargas

acidentais.

5.9.1.2. National Concrete Masonry Association (NCMA)

0 NCMA"?, determina que a carga vertical admissivel

em paredes e colunas de alvenaria de concreto, pode ser obtida
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P w a2l s

Carga Axial
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i) Paredes:
B ow 0,00 . Bt . [ = B3| & (5.64)
a m 40.¢t n '
ii) Colunuas:
. h 3
¥ == L] et [ r
: By 18 1111 g ‘l (JU.t) ‘ An (5.65)
Onde:
P = carga axial admissivel
fé = resistencia basica da alvenaria (item 4.5.1.2 ou
4:.5.,2.3)
h = altura efetiva do elemento
t = espessura efetiva do clemento
An = area liquida da segao transversal

5.9.1.2:2. Carga Excentrica

Onde a excentricidade virtual (e) nao exceda a t/3,

para elementos construidos com unidades macicas, ou um valor

que ira produzir tracao em elementos construidos com unidades

vazadas, as tensocs (fa) ¢ (f ), podem ser determinadas a par-
m

tir de uma teoria linear. Onde a excentricidade virtual produ-

za tragao nos elementos de unidades macigas, a segao transver-
sal utilizada para a determinagao da tensao maxima devera ser

nao

considerada como fissurada (suposicac de que a alvenaria
resista a tragao) ¢ a seguinte relagao observada:

f_a+f_m < 1 (5.66)

Fa Fm -
Onde:

g = tensao axial calculada

Fa = tensao axial admissivel (item 5.9.1.2.1)

£, ® tensao de flexao calculada

F = tensao de flexao admissivel: 0,30 . f;.
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Onde a excentricidade virtual (e¢) exceder os limites
do item anterior, as tensoces (fa) 3 (Fm), deverao ser determi-
nadas pela aplicag¢ao de uma teoria lincar e com a consideracgao
da 5uqﬁo Lransversal nao issurada. A sepuinte |1'Inqﬁu dove

ser satisfeita:

£y = W05 6, ¥ B (5.67)
Onde:
ft = tensao de tracgao admissivel (tabela 5.7).
TABELA 5.7 - Tensao admissivel na alvenaria de concreto (MPa)-
NCMA .
Unidades vazadas | Unidades macigad
Esforgos Argamassas
M ou § N M ou § N
Cortante % 0,23 ‘ 0,16 0,23 0,16
Tragao/flexao
-normal a junta horiz. £, 0,16 0,11 0,27 0,19
-normal a junta vert. ft 0,32 0,22 0,54 | 0,37
Compressao/flexao B 0,30 f&

- para obras sem inspegao, o valor da tensao admissi-

vel deve ser reduzido pela metade;

- para tensoes devido ao vento combinado com o peso
proprio e cargas acidentais, a tensao admissivel pode ser au-
mentada em 33,37, desde que a resistencia do elemento nao seja
inferior 3 necessaria para resistir ao peso proprio e cargas

acidentais.

5.9.1.3. American Concrete Institute (ACTI)

0 ACI', especifica que a tensao admissivel na compres
sao axial em elementos de alvenaria de concreto, pode ser obti-

da por:

e A M CENICENIWAD A



142

5:9:1:3:1. Carga Axial

F.‘l = 0,225 . I'n'l 4 ‘l - (m—'l—) (5.68)
Onde:
Fa = tensao admissivel na compressao axial
£l - resistencia basica da alvenaria (item 4.5.1.2 ou
b5 e )
h = altura cletiva do clemento
t = espessura efetiva do elemento

5.9.1.3.2. Carga Excentrica

Elementos sujeitos a flexo-compressao podem ser pro-
= ; . - . . =L . . .
Jetados segundo os principios da resistencia dos materiais ou

entao devem verificar a seguinte expressao:

f
- o 9
F R 1 (5.69)
a m
Onde:
fa = tensao axial calculada
X, - tensao axial admissivel (expressao 5.68)
. tensao de flexao calculada
Fm = tensao de flexao admissivel (tabela 5.8)
TABELA 5.8 - Tensao admissivel na alvenaria de concreto (MPa) - ACI.
i Esforcos Tensao admissivel
Cumpresséo axial Es Expressao (5;08) < 6,90
Compressao/flexao Fon 0,33 fp < 8,30
Tragao:
normal a junta horiz.
-—unidades vazadas Fe 0530 m < 0,17
-unidades macigas I 1,00 m < 0,28
t O
paralela a junta horiz.
-unidades vazadas Ft 1,00 m0 < 0,34
-—unidades macicgas Fe 1,50 mg, < 0,55
Cortante:
paredes de contraventamento
M/(V.d,) 21 v 0,075 v€y £ 0,23
M/(V . dy) < 1 Ve | 0,166 VET <0,28 (1,85-M/V.d)
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Onde:

i

momento de calculo atuante na scgao

V = forga cortante de calculo na S0Ca0

tlv = ¢gpessura do elemento na diregao do cortante
- g . - . .

m, = resistencia minima da argamassa aos 28 dias

(ASTM C 270)

- para obras sem inspegao, o valor da tensao admissi-
vel deve ser reduzido de 1/3 para as tensoes de compressao o

pela metade para as tensoes de tracao e de corte;

- para tensocs devido ao vento, combinado com o peso
proprio ¢ cargas acidentais, a tensao admissivel pode ser aumen
tada de 33,37, desde que a resistencia do elemento nao seja in-
ferior a necessaria para resistir ao peso proprio e cargas aci-

dentais.
5.9.1.4, BS 5628

A norma inglesa, BS 562817, especifica que a carga
vertical de projeto de paredes e colunas é dada pela seguinte

expressao:

B ow & o F
k
P = G5 T8)
T
Onde:
P = carga vertical de projeto
ff = fator de redugao devido a esbeltez ¢ excentri-

cidade do carregamento (item 5.7)

t = espessura da parede

fk = resistencia caracteristica da alvenaria (item
4.5.3)

M ™ coeficiente de seguranca do material (item

3.:63.1)
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5.9.2., Cargas Horizontais

5.9.2.1. Brick Institute of America (BIA)

0 BIA?, especifica que a carga horizontal admissivel

de uma parede de contraventamento, ¢ dada pela seguinte rela-

cao:
Vm + g/5
A
Onde:
H = carga horizontal admissivel
Vm = tensao de corte admissivel (tabela 5.6)
g, = tensao de compressao média devido ao peso pro-
prio
A = arca da scc¢ao transversal (sem abas)

Em nenhum caso, contudo, o valor de (Vm+g/5) devera

ultrapassar as tensoes maximas dadas na tabela 5.6.

No caso de uma segao transversal composta (T, L, I,

etc.) a contribuicao das abas e desprezada.

5.9.2.2, American Concrete Institute (ACI) e National Concrete

Masonry Association (NCMA)

Y ‘ ;
0 ACI' e o NCMA"?, determinam que a carga horizontal
admissivel de uma parede de contraventamento em alvenaria de

concreto ¢ dada por:

H = v . A (5:72)
m n
Onde:
H = carga horizontal admissivel
Vm = tensao de corte admissivel (tabela 5.7 e 5.8)

= area liquida da segao transversal

Esses dois codigos tambem recomendam que nas scqoces

compostas a contribuigao das abas seja desprezada.
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5.9.2.3. BS 5628

A BS 5628'%, determina que a carga horizontal de pro-
jeto resistida por uma parede de contraventamento pode ser

obtida da seguinte forma:

£y o A
H = _..._......._.Y {5:73)
mv
Onde:
1 = carga horizontal de projeto
A = arca da segao transversal
fv = resistencia caracteristica da alvenaria ao cor-
te
s coeficiente de seguranga do material (item
3.6.3:1)
f, = 0,35 + 0,6 . g (5.74)
Onde:
g = tensao devido ao peso proprio e carga acidental

A resistencia caracteristica ao corte (fv)’ tambem

deve estar dentro dos seguintes limites:

1,75 MPa - argamassa 1, ii ou iii
£ < (5:75)
1,40 MPa - argamassa 1v



6. CONCLUSOES

Ao longo do desenveolvimentoe do trabalho, tornou=-se
evidente que para um bom entendimento da alvenaria estrutural,
se faz necessario um estudo abrangente que aborde o problema
desde sua origem, ou seja, a filosofia de projeto envolvida,
passando pelas propriedades da alvenaria e scus materiais cons
tituintes, pela analise estrutural dos c¢lementos quando subme-
tidos a varios tipos de esforcgos ¢ terminando na analise da

estrutura como um todo.

Sob o ponto de vista estrutural, o presente trabalho
abordou o estudo da alvenaria sujeita principalmente aos esfor
cos de compressao, pois a alvenaria estrutural nao armada tra-
balha predominantemente a esse tipo de esforgo. Contudo, de-
ve-se observar ainda que restam os estudos da alvenaria subme-

tida a esforgos de tragao, cisalhamento, flexao e torgao.

Na opiniao do autor, a uniao de esforgos ¢ unificagao
de objetivos dos pesquisadores da area, ¢ de extrema importan-
cia para um desenvolvimento rapido e seguro da alvenaria estru-

tural no Brasil.

Para a viabilizacao de um esforgo nesse scntido ¢ a
aceitagao definitiva da alvenaria estrutural, devem ser percor

ridos quatro etapas fundamentais:

i) Normalizacao dos ensaios em alvenaria estrutural:
o procedimento de ensaios em unidades e elementos de alvenaria
tem grande influéncia nos resultados, logo, nao tem sentido a
-~ ; ~ : y 5 y
comparacao de resultados de ensaios nao padronizados . Assim,
a normalizacao desses ensaios & uma necessidade imediata, vi-
sando evitar que os ensaios que comecam a se desenvolver no
- - i .
pals tenham validade apenas local, nao servindo para a elabo-

ragao de uma norma nacional.

ii) Estudo e execugao de programas de ensaios: para

a elaboragao de programas de ensaios ¢ importante a definigao

146
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de prioridades gerais, a fim de se formar um corpo consistente

de dados que permita a elaboragao de uma norma nacional.

iii) Elaboragao de uma norma nacional: a necessida-
de de uma norma baseada nos materiais, mao-de-obra ¢ tccenicas
W @ - = . * » ¥
utilizados no pais ¢ uma necessidade indiscutivel. Atualmente
i b - T
muitas obras sao construidas de modo puramente empirico ou en-
tao baseadas em normas internacionais, nem sempre condizentes

com a realidade brasileira.

iv) Previsao de cadeiras sobre alvenaria estrutural
nos cursos de engenharia: regra geral, os alunos terminam os
cursos de engenharia acreditando que a alvenaria nao deve de-
sempenhar nenhuma funcao estrutural, servindo apenas como ele-
mento de fechamento. Uma vez sedimentado no profissional, es-
ses conceitos sao dificeis de serem mudados. Portanto, ¢ im-
portante formar engenheiros com uma nova mentalidade, que ve-
jam na alvenaria estrutural uma tecnica alternativa ¢ que sai-
bam projetar essas obras segundo crite¢rios nacionais. CURTLNP;
chama a atengao da necessidade de se educar profissionais para
a alvenaria estrutural mesmo nos palises desenvolvidos, onde cla

ja é pesquisada e empregada a mais tempo.

Outro aspecto importante para o desenvolvimento da
alvenaria estrutural, esta relacionada com o setor produtivo.
Como a alvenaria nao desempenhava nenhuma fungéo estrutural,
pouca importancia passou a ser dada quanto as suas caracteris-
ticas de resistencia, contribuindo esse fato para que fosse co
locado no mercado produtos de ma qualidade do ponto de vista
estrutural (regra geral). Hoje no Brasil, existe um circulo
vicioso, onde as ceramicas nao sao estimuladas a produzirem um
produto de melhor qualidade pela nao exigencia do mercado, ao
passo que os profissionais nao se aventuram a usar esse mate-
rial com fungao estrutural. Embora esse processo dificulte o
inicio do desenvolvimento da alvenaria estrutural, ele devera

desaparecer naturalmente pelas proprias leis de mercado.

A viabilidade do emprego da alvenaria estrutural,
como técnica alternativa no mercado da construgao civil em nos

so pais, ¢ um fato inegavel, comprovado pelo crescente numero
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de obras que se utilizam dessa técnica. As vantagens desse
sistema construtivo, quando adequadamente empregado, sao as
principais garantias de que a alvenaria estrutural deve se de-
senvolver e conquistar seu espago no contexto da construgao
civil. Portanto, torna-se necessario que os profissionais da
area este jam aptos a atender as necessidades do novo mercado

emergente.



7. ANEXO
7.1. ASTM C 67

A determinacao da resistcencia a compressao de tijo-
los e prevista pela ASTM C 673, da seguinte forma (resumi-

damente) :

SELEGAO DOS TIJOLOS: O0s tijolos devem ser intciros

e representativos dos lotes dos quais forem retirados.

NUMERO DE TIJOLOS: No minimo 10 tijolos devem ser
selecionados de cada lote de 50.000 unidades, ou uma fracao
disso. Para lotes com mais de 500.000 unidades, 5 tijolos de-
vem ser selecionados de cada 100.000 unidades, ou fragao dis-
so. Em nenhum caso, menos de 10 tijolos devem ser seleciona=

dos.

CORPO DE PROVA: Os ensaios devem ser realizados emn
corpos de prova confeccionados com pedagos de tijolos de com-
primento igual a largura * 2,5 cm. Eles devem ser partidos de
modo a nao terem sua estrutura abalada (fissuras). Cinco amos

tras devem ser ecnsaiadas.

CAPEAMENTO: O capeamento dos corpos de prova deve
ser feito com gesso ou com uma mistura de 40 a 607 (em peso)
de enxofre e o restante em material inerte, passando pela pe-

neira 100, com ou sem plastificante.

CARGA: A carga pode ser aplicada com a variagao que
for mais convenicnte ate o valor da metade da carga de ruptu-
ra. Apos esse valor, a carga de ruptura deve ser atingida num

espaco de tempo de 1 a 2 minutos.

RESULTADOS: A resistencia de cada corpo de prova
deve ser obtida pela divisao da carga de ruptura, pela area
da face perpendicular a ag¢ao da carga. Essa area deve ser a

média entre a area superior e inferior do corpo de prova. De-
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ve-se adotar a resistencia media a compressao de todas as
amostras ensaiadas, como sendo a resistencia a compressao do

lote do qual eclas foram retiradas.

T+2, ASTM € 140

A determinagao da resistcéncia a compressao de unida-
des (tijolos ou blocos) para alvenaria de concreto ¢ prevista

pela ASTM C 1&0“, da seguinte forma (resumidamente):

SELEGAO DAS UNIDADES: As unidades devem ser intei-

ras e representativas dos lotes dos quais forem retiradas.

NUMERO DE UNIDADES: Cinco unidades devem ser sele-
cionadas de cada lote de 10.000, ou fracao disso. Para lotes
de 10.000 a 100.000 unidades, 10 devem ser selecionadas. Lo-
tes com mais de 100.000 unidades, 5 devem ser selecionadas pa-

ra cada 50.000 ou uma [ragao disso.

CORPO DE PROVA: Cinco unidades inteiras devem ser
ensaiadas. Unidades de forma ou resisténcia nao usual podem
ser serradas em varias partes e ensaiadas individualmente (co-
mo para unidades inteiras). A resisténcia da unidade deve ser
adotada como sendo a resisteéncia média das partes scrradas ¢

ensaiadas.

CAPEAMENTO: O capeamento dos corpos de prova deve
ser feito com gesso ou entao com uma mistura de 40 a 607 (em
peso) de enxofre e o restante em material inerte, passando na

peneira 100, com ou sem plastificante.

POSICIONAMENTO: Exceto para as unidades vazadas a
serem utilizadas com os furos na horizontal, todas devem ser
ensaiadas com esses furos no sentido vertical (paralelos a li-

nha de acao da carga).

CARGA: A carga pode ser aplicada com a variagao que
for mais conveniente ate o valor da metade da carga de ruptu-
ra. Apos esse valor, a carga de ruptura deve ser atingida num

espago de tempo de 1 a 2 minutos.



RESULTADOS: A resisténcia a compressao das unidades
para alvenaria de concreto, deve ser igual a carga de ruptura
dividida pela area bruta da secao transversal. Quando neces-
sario, a resistencia em relagao a arca liquida pode ser obti=-
da pela divisao da carga de ruptura pela arca modia Tiquida,

dada pela seguinte expressao:

AL (7)) = % 100 (4.8)
Onde:

AL(%Z) = arca meédia liquida em porcentagem.

A = yolume 1liquido da unidade.

A = volume bruto da unidade.

7.3. ASTM E 447

s ensaios de compressao em prismas de alvenaria sao
. G 2 : ;
normalizados pela ASTM E 447°, da scguinte forma (resumida-
mente ) :
METODO A: Para a comparacao da resistencia a com-

pressao da alvenaria construida em laboratorio, ‘om diferen-

tes tipos de unidades e de argamassa.

METODO B: Para a deturminugéu da resistencia da al-
venaria construida em campo, com o mesmo material ¢ mao-de-

obra utilizados na obra.

UNIDADES: 0Os ensaios a compressao das unidades (ti-
jolos ¢ blocos), devem ser feitos de acordo com as recomenda-

coes das seguintes ASTM:

Unidades ASTM
Tijolo de concreto C 140
Bloco de concreto C 140
Unidades ccramicas c 67
PRISMAS
METODO A: O método A, € empregado em ensaios desti-

3 - . . - .
nados a pesquisas de laborateorio. Deve-se ensalar no minimo

3 prismas para cada combinacao de variaveis. O assentamento
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das unidades deve ser nao-contrafiado ¢ a relagcao altura/espes
sura deve variar entre 2 e 5, A espessura das juntas deve ser
em torno de 9,5 mm e o comprimento superior a sua espessura

(ver figura 7.1).

H S PaLaane
L
‘J"“'—"' Fod
FIGURA 7.1 - Prismas utilizados para a obtengao de (f&) =

metodo A.

METODO B: O método B, é utilizado para a obtencao
de [& para fins de¢ projeto. Deve=se ensaiar no minimo 3 pris-
mas construidos com o mesmo material e mao-de-obra utilizados
na estrutura. Na construgﬁo dos prismas, a colocagao da arga-
massa, a espessura das juntas, a forma de assentamento, ectc.,
devem ser tao semelhantes quanto possivel ao utilizado na obra
real. A espessura do prisma deve ser igual a espessura do
elemento estrutural ¢ o comprimento deve ser igual ou maior

« -
que sua cspessura. A altura deve ser no minimo o dobro da es-

pessura e nao inferior a 38 cm.

CONDIGOES DE CURA

METODO A: Geralmente, os prismas devem ser curados
por 28 dias, porem, periodos menores podem ser utilizados des-
de que se conhega a relagao entre a resistoncia aos 28 dias e
o periodo desejado. Os prismas devem scr curados no laborato-
rio, juntamente com a argamassa e o micro-concreto (grout) (se
for o caso) a serem ensaiados, a uma temperatura de 24 * BOC,

com uma umidade relativa entre 30 e 707%.

Um método de se determinar a relagao entre as resis-
- - - - - o
tencias dos prismas aos 28 dias e um periodo menor, e a cons-

trugao adicional de 3 prismas para serem ensaiados apos o pe-



riodo desejado.

METODO B: Os prismas devem ser construidos no cam-
po, ¢m um local onde nao sofram perturbagoes ¢ com condigoes
de cura semelhantes as das paredes que eles representam.  Apos
48 horas devew ser transportados cuidadosamente para o labora-
torio, onde devem ser curados por 28 dias em condigoes seme-
lhantes do método A. Os ensaios podem ser realizados aos 7
dias de idade, desde que exista uma relagao entre as resisten-

cias de 7 ¢ 28 dias para o material utilizado.

CAPEAMENTO: O capeamento deve ser cxecutado de modo
semelhante ao recomendado para as unidades (C 67 ou C 140). A
carga deve ser aplicada somente quando a resistéencia do mate-
rial utilizado no capeamento, atingir um valor superior a re-

sistencia dos prismas.

CARGA: A carga pode ser aplicada com a variacao que
for mais conveniente ate o valor da metade da carga de ruptu-
ra. Apos e¢sse valor, a carga de ruptura deve ser atingida num
espago de tempo de 1 a 2 minutos.

OBSERVAQEO: Deve-se anotar a carga correspondente ao apareci-
mento da primeira fissura e tambem deve-se fazer uma descricao

detalhada do modo de ruptura do prisma.

RESULTADOS: Juntamente com a resistencia dos pris-
mas, devem estar incluidos dados como: resisténcia das unida-
des, argamassa, micro-concreto, idade dos ensaios, carga maxi-
ma, breve descricao da construcao dos prismas (forma de assen-
tamento, espessura das juntas, tipo de unidades, etc.), etc.
Para unidades macicas deve-se trabalhar com a area bruta, en-
quanto que para unidades vazadas (nao preenchidas com "grout"),
deve-se utilizar a area liquida. Também devem estar presen-
tes dados como desvio padrao e coeficiente de variagao da amos

tra.

7.4. Tabelas Inglesas para a Obtencao da ResistCncia Final Ca-

racteristica da Alvenaria

As tabelas abaixo sao apresentadas pela norma ingle-



sa, BS 5628'?, para a obtengio da resisténcia caracteristica
da alvenaria (fk). Sao dadas em funcao da resistencia das
unidades e do tipo de argamassa, sendo validas para as uni-
dades que se enquadrem nas recomendagoes da BS 6073'7 ¢

BS: 352117,

TABELA 7.1 - Resistencia caracteristica da alvenaria (lk), cons

- . - - .
trutda com tijoloes macicos padronizados.

Resistencia das unidades (MPa)
Argamassa

tipo o 10 15 20 239,58 35 50 70 100

i 291 550 | 659 | 85 A6 18, L L8 225 1] 27,0
154 291 48 | 6L | 754 9.1 1£0.,.8114,0 |'17,4120.,.9
o i 259 e | 8,8 647 B2 9,8]1%,2 [ Eay1) 178
iv 259 450 13,0 ] 6,0 7,1 8,4|10,4]12,4|14,6

] ' "y 19 " - .
Sepundo CURTIN 5, os tijolos ceramieos ¢ de conere-
to padronizados sao semelhantes em forma ¢ dimensoes (ver fi-

gura 7.2).

FIGURA 7.2 - Tijolo ingles padrao (ceramico ou de concreto).
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TABELA 7.2 - Resisténcia caracteristica da alvenaria (fk) cons
truida com blocos (macig¢os ou furados) com rela-
¢ao altura/largura = 0,6.
Argamassa Resistencia das unidades (MPa)
tipo 2,8 | 3.5 | 5.0 | 1.0 10 15 20 5 35
i Uad | B | 255 | 8.8 | &% | 8.0 | 7,8 | 11,38
ii Ll | B 1 @ 3.3 | 4:2 | 5.3 | bk 9,4
111 1,4 ¥, 7 2a D 4,1 5,0 %58 8,5
iv 1,4 2,2 248 3.5 4,4 L 542 7.3
TABELA 7.3 - Resisténeia caracteristica da alvenaria (fk) cons

truida com blocos vazados de relacao altura/lar-

gpura entre 2 e 4.

Argamassa Resistencia das unidades (MPa)
tipo 2,8 | 3,5 5,0 7,0 10 15 20 > 35
i 2,8 355 50 5.7 6,1 6,8 745 11 .4
ii 2,8 3.5 5,0 345 551 61 6,5 9,4
113 2.8 345 , 0 5,4 5.5 547 5,9 8,5
iv 2,8 3455 4,4 4,8 4,9 541 553 753
J
TABELA 7.4 - Resistencia caracteristica da alvenaria ([k) cons

truida com blocos macigos de concreto e relagao

altura/largura entre 2 e 4.

Argamassa Resisténcia das unidades (MPa)
tipo 2: 8 | 3.5 5,0 7,0 10 15 20 > 35
i 2,8 | 3,5 | 5,0 | 6,8 | 8,8 |12,0 (14,8 | 22,8
ii 2 3,5 | s,0 | 6,4 | 8,4 |10,6 |12,8 | 18,8
iii 2,8 | 345 | 5:0 | 6,4 | 8,2 |10,0 |11,6 17,0
iv 2.8 | 3,5 | 4,4 | 5,6 | 7,0 | 8,8 |10,4 | 14,6
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Em paredes construidas com tijolos (ceramicos ou de
concreto) tendo uma relacao altura/largura menor que 0,6, o
valor de (fk) deve ser obtido de ensaios realizados em pai-
néis.

Fm parcdes const ruidas com blocos vazados ( corami-
cos ou de concreto) em que a relagao altura/espessura esteja
entre 0,6 e 2,0, o valor de (fk) deve ser obtido pela inter-

polagao dos valores dados nas tabelas (7.2) ¢ (7.3).

Em parcdes construidas com blocos macigos de concre-
to (ou preenchidos com micro-concreto) em que a rclagao altu-
ra/largura das unidades esteja entre 0,6 e 2,0, o valor de
(fk)' deve ser obtido pela interpolacao dos valores dados nas
tabelas 7.2 e 7.4, 0 micro-concreto (grout), utilizado para
o preenchimento dos blocos, deve ter resistcéncia minima igual
a resistencia dos blocos (para esse caso, a resistencia do blo

o - - .
co ¢ baseada na arca liquida).
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