LISY% ISSN 1809-5860

W
\
\

Cadernos de
ENGENHARIA DE ESTRUTURAI

Sao Carlos, v.9 n. 36 2007

selnjniis3 ap m:mscmm:w mu E%Emtmamo
sope” oes ap eleyuabu3l ap ej09s3




UNIVERSIDADE DE SAO PAULO

Reitora:
Profa. Dra. SUELY VILELA

Vice-Reitor:
Prof. Dr. FRANCO M. LAJOLO

ESCOLA DE ENGENHARIA DE SAO CARLOS

Diretor:
Profa. Dra. MARIA DO CARMO CALIJURI

Vice-Diretor:
Prof. Dr. EDUARDO MORGADO BELO

DEPARTAMENTO DE ENGENHARIA DE ESTRUTURAS

Chefe do Departamento:
Prof. Dr. SERGIO PERSIVAL BARONCINI PROENCA

Suplente do Chefe do Departamento:
Prof. Dr. MOUNIR KHALIL EL DEBS

Coordenador de Pés-Graduacéo:
Prof. Dr. MARCIO ANTONIO RAMALHO

~ Editor Responsavel: A
Prof. Dr. MARCIO ROBERTO SILVA CORREA

Coordenadora de PublicacBes e Material Bibliografico:
MARIA NADIR MINATEL
e-mail: minatel@sc.usp.br

Editoracdo e Diagramacéo:
FRANCISCO CARLOS GUETE DE BRITO
MARIA NADIR MINATEL
MASAKI KAWABATA NETO
MELINA BENATTI OSTINI
RODRIGO RIBEIRO PACCOLA
TATIANE MALVESTIO SILVA



Cadernos de
ENGENHARIA DE ESTRUTURAS

seJn)nJis3 ap eleyusbug ap ojusweleds(
Soe") 0eg ap elieyuabul ap ejoos3

Sao Carlos, v.9 n. 36 2007

<&



Departamento de Engenharia de Estruturas
Escola de Engenharia de S&ao Carlos — USP
Av. Trabalhador S&ocarlense, 400 — Centro
CEP: 13566-590 — S&o Carlos — SP
Fone: (16) 3373-9481 Fax: (16) 3373-9482
site: http://www.set.eesc.usp.br




SUMARIO

Estudo de uma ligacédo viga-pilar utilizada em galpdes de concreto pré-
moldado
Anamaria Malachini Miotto & Mounir Khalil El Debs 1

Contribui¢cBes a analise de estruturas de contraventamento de edificios em

concreto armado

Gustavo Souza Pereira & Marcio Antonio Ramalho_____..... ... . . 19
Contribuigcéo para a defini¢cdo de critérios para o dimensionamento da

ligag&o entre pecas estruturais de madeira por chapas metalicas com

dentes estampados

Johnny Soares de Carvalho & Francisco Antonio Rocco Lahr____ 49
Detalhes de ligag&o entre pilares mistos preenchidos e vigas de aco:

estudo experimental

Silvana De Nardin & Ana Lucia Homce de Cresce ElDebs ... . .. . .. . 65
Comportamento de ligagBes mistas viga-pilar

Luciana Maria Bonvino Figueiredo & Roberto Martins Gongalves_______ . 95
Dormentes de concreto protendido reforcados com fibras de aco

Paulo Sérgio dos Santos Bastos & Libanio Miranda Pinheiro 117






ISSN 1809-5860

ESTUDO DE UMA LIGACAO VIGA-PILAR
UTILIZADA EM GALPOES DE CONCRETO PRE-
MOLDADO

Anamaria Malachini Miotto® & Mounir Khalil El Debs?

Resumo

Em geral, as ligacGes entre elementos pré-moldados de concreto se comportam de
maneira intermediaria aquela usualmente considerada na analise estrutural, onde sédo
idealizadas de modo a permitir ou impedir completamente os deslocamentos e rotacées
relativos entre os elementos. A esta caracteristica € associada a denominagdo de
ligacdes semi-rigidas ou ligacdes deformaveis. Neste trabalho é apresentado um estudo
da deformabilidade a flexdo da ligacdo viga-pilar executada através de consolo e
chumbador, muito empregada em galpdes de concreto pré-moldado. Esse estudo foi
desenvolvido através de ensaios fisicos, realizados em 3 prototipos da ligacédo, e
modelagem analitica. Nos ensaios fisicos foram observadas a variacdo do comprimento
do consolo e a presenca ou ndo de aparelho de apoio entre o consolo e a viga. O
modelo analitico proposto € baseado no ‘Método dos Componentes’ que prevé o
comportamento da ligacdo atraves da associacdo dos seus varios mecanismos de
deformacdo. Os valores tedricos foram comparados com os resultados experimentais.
Essas comparagdes mostram que o modelo analitico, devidamente calibrado,
representa adequadamente o comportamento da ligagdo. Com o intuito de avaliar a
influéncia da deformabilidade da ligacdo em estudo no comportamento da estrutura
dos galpBes, foram também realizadas simulacdes numéricas. Com base nessas
simulagoes, a ligacdo em questdo apresentou um comportamento préximo ao de uma
ligacdo rigida, o que é bastante satisfatorio.

Palavras-chave: concreto pré-moldado; ligacdes, porticos planos; galpdes;
deformabilidade.

1 INTRODUCAO

O estudo do comportamento estrutural possui uma grande importancia para o
desenvolvimento dos sistemas construtivos de concreto pré-moldado. A presenca das
ligacdes é que diferencia basicamente uma estrutura de concreto pré-moldado de
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uma estrutura convencional. Desta forma, o desempenho de um sistema estrutural
esta diretamente relacionado com o desempenho de suas ligagdes.

As ligacdes entre os elementos pré-moldados, em geral, ndo se comportam da forma
usualmente considerada na analise estrutural, onde séo idealizadas de maneira a
permitir ou impedir completamente os deslocamentos relativos entre os elementos. De
fato, em maior ou menor grau, estas ligacdes apresentam uma certa deformacao
quando solicitadas. Como conseqiiéncia, a distribuicdo dos esforcos solicitantes na
estrutura pode se afastar, em maior ou menor grau, da obtida sem considerar este
efeito. As ligagbes que apresentam este comportamento recebem na literatura técnica
a denominacao de ligacdes semi-rigidas.

A determinacdo dos valores das deformabilidades das ligacbes de estruturas de
concreto pré-moldado tem sido feita, geralmente, por meio de resultados
experimentais e, raramente, por meio de modelos analiticos ou numeéricos. Entretanto,
as metodologias baseadas somente nos procedimentos experimentais possuem um
custo elevado e os resultados obtidos nos ensaios, a rigor, sao limitados apenas as
ligacbes com o mesmo detalhamento, materiais e dimensdes da ligacdo ensaiada,
tendo assim uma aplicacao restrita do ponto de vista prético.

Também, na maior parte dos trabalhos experimentais existentes ha preocupacgao
apenas com a determinacdo do valor global da rigidez da ligagdo, ndo sendo
fornecidas maiores indicacdes sobre os parametros internos da ligacéo que interferem
em sua deformabilidade. Por estas razdes, ainda ndo se formou uma base de dados
suficiente sobre o comportamento e nem se dispbe de critérios e diretrizes para o
projeto de ligagBes tipicas, que levem em conta a rigidez.

Entre as alternativas metodoldgicas para a abordagem da questédo, é consenso entre
0s especialistas que a utilizacdo de modelos analiticos para a determinacdo da
deformabilidade de ligacdes é de grande interesse para a aplicacdo em projeto. Isto
porque estes modelos fornecem ao projetista meios de avaliar a rigidez da ligacdo em
funcdo do comportamento de seus componentes internos.

Neste trabalho é apresentado um estudo da deformabilidade a flexdo da ligagéo viga-
pilar executada através de consolo e chumbador (Figura 1). Esta ligagdo é muito
empregada em galp8es de concreto pré-moldado (Figura 2). Este sistema construtivo
tem sido amplamente aplicado em todo o Brasil, apresentando muito boa

funcionalidade e competitividade econfmica.

O estudo foi desenvolvido através de ensaios fisicos, realizados em 3 protétipos da
ligagdo, e modelagem analitica. Nos ensaios fisicos foram observadas a variagdo do
comprimento do consolo e a presenca ou nao de aparelho de apoio entre o consolo e
a viga. O modelo analitico proposto € baseado no ‘Método dos Mecanismos Basicos
de Deformacgdo’ que prevé o comportamento da ligacdo através da associacdo dos
seus varios mecanismos de deformacdo. Foram também realizadas simulagbes
numéricas com o intuito de avaliar a influéncia da deformabilidade da ligacdo em
estudo no comportamento da estrutura dos galpdes.
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Figura 1 - Ligacao viga-pilar estudada.

Figura 2 — Exemplo de um galpé&o de concreto pré-moldado.

2 ESTUDO EXPERIMENTAL

2.1 Programa experimental

Foram ensaiados trés protétipos da ligacdo viga-pilar apresentada na Figura 1. Na
Tabela 1 estd resumido o programa experimental. Como pode ser observado nesta
Tabela, no modelo 1.3 foi utilizada uma almofada de apoio com 10mm de espessura
entre a viga e o consolo. Esta almofada é constituida por uma argamassa com fibras.
Este material vem sendo estudado na EESC-USP, conforme apresenta BARBOZA et
al. (2000). Na Tabela 2 encontram-se reunidos os principais dados relativos aos
ensaios realizados nos modelos da ligacao em estudo.
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Tabela 1 - Resumo do programa experimental.

Modelo Caracteristicas dos modelos Variaveis
A he ¢ | almofada
(cm) (cm) | (mm) | de apoio
1.1 ‘ 180 chumbador (¢ variavel) i 50 20 19 sem
12 | | ﬁ M o5 1 25 | 25 | sem
13 N | ] 25 | 25 | 25 com
| 1T R E e=10mm

' com e sem 7
30| h b L L, | \\@mofada de apoio var.
[—— L Ly 2
5 b |
/

(dimensbes em cm)

* O modelo 1.1 foi ensaiado no Mestrado de SOARES (1998).
**  Os modelos 1.2 e 1.3 foram ensaiados no Doutorado de MIOTTO (2002).

*** (. - comprimento do consolo.
h. - altura da extremidade do consolo.
¢ - diametro do chumbador.

As caracteristicas do modelo 1.1 sdo usualmente adotadas na pratica. Com o intuito
de avaliar o comportamento da ligagdo com consolos curtos, escolheu-se o valor de
25cm como sendo um valor limite minimo para o comprimento dos consolos dos
modelos 1.2 e 1.3. Porém, com este valor de /c a resisténcia da ligacdo reduz muito
em comparacdo com a do modelo 1.1, com /c de 50cm. Desta forma, definiu-se a
segunda variavel: o didmetro dos chumbadores igual a 25mm. Em principio, este
didmetro além de garantir uma resisténcia desejavel confere uma rigidez adequada a
ligagéo.

Tabela 2 - Dados relativos aos ensaios dos modelos da ligacdo em estudo.

Dados relativos aos ensaios

Dado modelo 1.1 | modelo 1.2 | modelo 1.3
Resisténcia média a compressdo do concreto | 35,8 MPa 65,4 MPa 65,5 MPa
Resisténcia média a tracdo do concreto 2,2 MPa 4,0 MPa 4,8 MPa
Médulo de elasticidade longitudinal do 18,9 GPa 37,1 GPa 37,6 GPa
concreto

Médulo de elasticidade da almofada de - - 480 MPa
argamassa com fibras

O aco dos chumbadores foi 0 SAE 1020 (fy = 250 MPa). O aco utilizado na confecgéo
da armadura foi do tipo CA 50. Para ancorar os chumbadores no concreto utilizou-se
uma ancoragem mecanica que consistiu em uma chapa de aco, de 16mm de
espessura, soldada na barra a aproximadamente 3,0 cm da extremidade.

2.2 Esquemade ensaio

O modelo 1.1 foi ensaiado na posicdo normal e submetido apenas a momentos
fletores negativos, enquanto que os modelos 1.2 e 1.3 foram ensaiados na posi¢ao
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invertida para facilitar a aplicacdo do carregamento reverso, conforme apresentado na
Figura 3. Com isto os modelos 1.2 e 1.3 foram submetidos a momentos fletores
positivos e negativos. O esquema dos ensaios dos modelos 1.2 e 1.3 é o apresentado
na Figura 3 e ilustrado na Figura 4.

Na Figura 5 ilustra-se 0 esquema do ensaio no modelo 1.1. Cabe mencionar que
momento negativo aqui se refere ao momento que traciona a parte superior da viga na
regido da ligacdo viga-pilar dos porticos pré-moldados (que corresponde ao momento
que causa tracdo na face inferior da viga no esquema da Figura 3).

i " L. atuador servo-controlado
dispositivo para aplicagdo

do carregamento

20

neoprene

L/

25

apoio
(estrutura de reagao)

variavel em funcéo
3 da necessidade

laje de reacdo

180 180

Figura 4 - Esquema dos ensaios dos modelos 1.2 €1.3 - ilustracao.
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Figura 5 - Esquema de ensaio do modelo 1.1.

2.3 Instrumentacao

A instrumentacdo dos modelos 1.2 e 1.3 foi feita de acordo com a Figura 6. O modelo
1.1 foi instrumentado de maneira semelhante. Os transdutores foram colocados para
possibilitar a avaliagcdo completa dos deslocamentos dos modelos. Os reldgios

comparadores tém a finalidade de medir os deslocamentos relativos entre o consolo e
a viga.

trandutores de
deslocamentos
- osicao dos
relégios P
comparadores chumbadores Lol2

N

\
\
\
} laje de reacéo

T T

Figura 6 - Instrumentac&o externa dos modelos 1.2 e 1.3.
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2.4 Deformacédo dos modelos

A Figura 7 mostra a deformacgédo da viga em relacdo ao consolo do modelo 1.1. Na
Figura 8 ilustra-se o afastamento da viga em relagdo ao consolo do modelo 1.3, para
a situacdo de momentos fletores negativos. O modelo 1.2 apresentou a mesma forma
de deformacédo que o modelo 1.3.

regiao
ilustrada

mz

Figura 8 - Deformagé&o do modelo 1.3 — momentos fletores negativos.

Na Figura 9 ilustra-se o afastamento da viga em relacdo ao consolo, quando a ligacéo
€ submetida a momentos fletores positivos. Cabe mencionar que o modelo 1.2 sofreu
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deformacbes semelhantes as do modelo 1.3, e por isso, as fotos que ilustram a
deformacado dos modelos séo de apenas um deles

M T"L‘
regiao I
ilustrada

(b) vista superior;

Figura 9 - Deformagé&o do modelo 1.3 — momentos fletores positivos.

3 PROCEDIMENTO ANALITICO PARA A DETERMINACAO DA
DEFORMABILIDADE AO MOMENTO FLETOR DA LIGACAO

O modelo analitico utilizado para a avaliacdo da deformabilidade das ligacGes
ensaiadas experimentalmente é baseado no apresentado em FERREIRA (1993).
Nesse modelo, dois mecanismos béasicos de deformac¢do sdo considerados: o
alongamento do chumbador por tracdo e a deformacdo da junta viga/consolo na
regidao da compressao da ligacao. Este modelo esta detalhadamente apresentado em
MIOTTO (2002), segundo o qual o diagrama momento fletor-rotacdo analitico é um
diagrama tri-linear conforme apresentado na Figura 10.

O modelo proposto para o protétipo 1.3 é praticamente igual ao proposto para o0s
prototipos 1.1 e 1.2. A diferenca é que para o modelo 1.3 os mecanismos basicos de
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deformacdo considerados sdo o alongamento do chumbador por tracdo e a
deformacéo da almofada de apoio na regido da compresséao da ligacéo.

M (+) a
Myl B
|
|
Km,2 !
M A |
|
| |
|
|
40 oy o o/ | N
| | i
| Kt o b ¢ (+)
| |
|
} Al | S VY
i Km,2'
|
B T My'
TM()

Figura 10 — Modelo proposto para a relacio momento-rotacéo da ligacdo em estudo
(MIOTTO (2002)).

onde.. MJ/M/ - menor valor entre o momento de fissuracdo da viga e do
consolo, dado pela expresséo 1 [NBR6118 (2003)];
M,/My’ - momento de plastificacdo da ligacéo;
Kmi/Kmi - rigidez a flexdo da ligagéo antes da fissuracao;
Km2/Km2 - rigidez a flexdo da ligacédo depois da fissuracéo.
|
M, =2 et 1 (1)
h - X1
sendo:
fct = 0'9 ’ fc’c,sp

onde: a=1,5
fasp - resisténcia do concreto a tragdo indireta;

Iy - momento de inércia da se¢éo da viga/consolo no estadio I;
X1 - posicao da linha neutra da secao da viga/consolo no estadio I;
h - altura da viga/consolo.

O momento de plastificacdo da ligacdo é dado pela expressao 2.

My:fyb'Asb'(ge_Oﬁ'xc) (2)
onde:
fyb - resisténcia ao escoamento do chumbador;
A - area da secéo transversal do chumbador;
X, =01-7/, - comprimento da regido de compressdo do consolo, apés a
fissuracdo;
e - distancia do chumbador mais tracionado a extremidade oposta do
consolo;
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Os valores de Km para a fase anterior e posterior a fissuracdo sdo dados pela
expressao 3. Na qual o primeiro termo corresponde ao mecanismo de alongamento
do chumbador e o segundo termo se refere a compressao da junta viga-consolo.

D..
Dm _ 1 _ gs n njs (3)
Km Asb‘Es'(fe_0'5'Xc)'fe (Ee_O'S'XC)'XC'b'fe

onde:

ls - comprimento de contribuicdo do chumbador;

ly=0y+0,7-1 ., - antesda fissuracdo [baseado em SOARES (1998)];

lo=Lo+/empb - depois da fissuracao [baseado em SOARES (1998)];

lo - comprimento livre do chumbador;

Lemb - comprimento de embutimento do chumbador;

Es - modulo de elasticidade longitudinal do chumbador;

Dnjs - deformabilidade a compressdo da junta viga-consolo,

conforme MIOTTO (2002);
b - largura do consolo.

Para poder representar o protétipo 1.3, o segundo termo da expressao 3 deve ser
substituido pela expressdo 4. Com isto, tem-se a expressdo 5 para o célculo da
deformabilidade da ligacdo com almofada de apoio.

h

D.. = a 4
M (e -05-x.)x.-b- 1, -E, “)
Dy == ‘s . i, (5)
Kn Ag - Ei-(£.-05-x)l. ({o-05-x.)x.-b-l,-E,
Onde: h, - altura da almofada de apoio;
E. - modulo de elasticidade da argamassa da almofada, conforme

MIOTTO (2002);

4 COMPARACAO DOS RESULTADOS TEORICOS COM OS
EXPERIMENTAIS

Nas Figuras 11, 12 e 13 apresentam-se as curvas momento fletor-rotacdo analiticas e
experimentais dos modelos 1.1, 1.2 e 1.3, respectivamente. Com base nessas Figuras
nota-se que o modelo analitico representa adequadamente o comportamento da
ligacao.

Segundo a Figura 12a, as curvas teérica e experimental sdo praticamente
coincidentes, para o protétipo 1.2 com carregamento no sentido de momento
negativo. De acordo com a Figura 13a, para o protétipo 1.3, a partir do momento fletor
em torno de -20kN.m o modelo tedrico passa a ser um pouco mais rigido. Isso se
deve principalmente a presenca da almofada de apoio. O valor utilizado como seu
mdédulo de elasticidade foi determinado através de ensaios de compressdo em placas
de 15x15x1cm3, que ndo traduzem a situacdo real. Além disso, esse valor varia em
funcdo do carregamento, e como no presente trabalho foi adotado um valor médio,
esse pode ter sido superestimado.
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momento fletor (KN.m)

11

Curva momento rotacédo - modelo 1.1

-0.015 -0.012 -0.009 -0.006 -0.003 0

—_— I i tII / ?10
—— analitico // 20
1// -30
S/

7/ -40
-50

a—1
-60

rotacéo (rad)

Figura 11 - Curva momento-rotacdo - modelo 1.1 [SOARES (1998)].

momento fletor (kN.m)

momento fletor (KN.m)

Curva momento rotacédo - modelo 1.2

-0.01 -0.008 -0.006 -0.004 -0.002 0
0
L}

— experimental 220

— analitico / 30

4
-60

—

rotagdo (rad)

(a) - (momento negativo)

Curva momento-rotacédo - modelo 1.2
70

60 / -

50 /)
w0 /"

Y4 -
30 /d experimental

/ — analitico
20

10

0 0.002 0.004 0.006 0.008 0.01
rotacéo (rad)

(b) - momento positivo

Figura 12 - Curvas momento rotacédo - modelo 1.2.
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Curva momento-rotacédo - modelo 1.3

-0.01 -0.008 -0.006 -0.004 -0.002 0
L] L] 0
-10
T .
= —experimental -20
4
T | ——ana ya
= analitico 30
2 Y4
° -40
5
£ 4 -50
o
- —,.;.ﬂ---/)'/ { -60
-70
rotacéo (rad)
(a) - momento negativo
Curva momento-rotacdo modelo 1.3
70
V4
. 60 / ;
S
= 950 -
=3
5 40 -
°
E 30 experimental
c
o / —— analitico
20
10 -
O L] L]
0 0.002 0.004 0.006 0.008 0.01

rotacéo (rad)

(b) - momento positivo

Figura 13 - Curvas momento rotacédo - modelo 1.3.

De acordo com as Figuras 12b e 13b nota-se que inicialmente o modelo analitico para
0s prototipos 1.2 e 1.3 estdo muito préximos do comportamento real da ligacao.
Porém, a partir de um momento fletor em torno de +30kN.m, os modelos tedéricos
ficam mais rigidos. Isso ocorreu provavelmente devido ao fato dos protétipos, nessa
fase de carregamento, estarem com sua rigidezes reduzidas tendo em vista o
carregamento no sentido oposto, aplicado antes.

Na Figura 14 apresentam-se as curvas momento-rotagdo dos modelos 1.2 e 1.3, para
ambos os sentidos de momento fletor aplicados.
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Curva momento-rotacao

]
o

(o))
o]

———modelo 1.2 // _’7.

oo yZ2an.
J

-0,012 -0, -0,004 0,004 0,008 0,012

>
o

N
o

momento fletor (kN.m)

(o)) JB
(=) o
'l

(o]
(o=

rotagdo (rad)

Figura 14 - Curva momento-rotacdo - comparacdo entre os modelos 1.2 e 1.3.

Pode ser observado na Figura 14 que os gréaficos tém formatos semelhantes. A
principal diferengca no comportamento do modelo 1.2, sob agdo de momentos fletores
negativos, € a acomodacao devida a eliminacdo da rugosidade superficial da junta
consolo-viga. Essa acomodacao sO ocorreu nesse sentido de carregamento, pois
esse foi 0 primeiro sentido de momento a ser aplicado no modelo.

Segundo a Figura 14 confirma-se que o modelo 1.3 é menos rigido, devido a
presenca da almofada de apoio. Porém, como pode ser observado na Figura 15, é a
presenca da almofada de apoio que proporciona uma menor fissuracdo de
compressao na extremidade livre do consolo.

Nota: As fissuras em vermelho foram causadas pela acdo do momento fletor na dire¢cdo em
estudo.

(a) - modelo 1.2 (sem almofada de apoio)
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a\

= il e i) J Brhineo
Nota: As fissuras em preto foram causadas pela acdo do momento fletor na dire¢do em estudo.

(b) modelo 1.3 (com almofada de apoio)

Figura 15 - Fissurag&o dos modelos 1.2 e 1.3.

5 SIMULACAO NUMERICA DE ESTRUTURA TIPICA

Com o intuito de avaliar a influéncia da deformabilidade da ligacdo em estudo,
realizaram-se simula¢cdes numéricas em uma estrutura tipica de galpdes para dois
tipos de carregamento de servigo diferentes: vertical (peso-préprio dos elementos
estruturais e ndo-estruturais e sobrecarga, conforme a Figura 16) e horizontal (vento,
conforme a Figura 17).

3,75%‘@ %N/ m
l 7N

1,6m| /KN

7m

| 16m \

Figura 16 - Esquema estatico — carregamento 1.
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1,6m

7m

0,28kN/m
0,58kN,/m

| 16m |

Figura 17 - Esquema estatico — carregamento 2.

Na Tabela 3 sdo apresentadas as caracteristicas geométricas e dos materiais dos
elementos de viga, pilar e tirante. Os carregamentos e as dimensdes da estrutura e
das secOes transversais dos elementos foram extraidos de SOARES (1998) que
realizou um estudo semelhante para o modelo 1.1, ensaiado pela autora.

Tabela 3 — Caracteristicas geométricas e dos materiais dos elementos.

Elemento Area Inércia Material E v
(m?) (m?) (GPa)

pilar 3,35 E-2 | 4,32E-4 | concreto 30 0,2

viga 2,45 E-2 1,07 E-4 | concreto 30 0,2

tirante 2,00E-4 | 3,22E-9 aco 200 0,3

Para o céalculo da estrutura foi utilizado o programa de computador ANSYS 5.5,
disponivel no Departamento de Engenharia de Estruturas da EESC-USP. Para
simular as ligagcdes semi-rigidas foram utilizados elementos de mola, denominados
COMBIN14, segundo o ANSYS 5.5. Os coeficientes de rigidez utilizados para a mola
foram extraidos de MIOTTO (2002) e correspondem a situacdo em servigo da ligacao.
Na Tabela 4 encontram-se resumidas as simulagdes realizadas.

Tabela 4 — Simulac¢@es realizadas - resumo.

Carregamento | Simulacdo | Ligacdo | Momento fletor na Rigidez da
ligacdo viga-pilar | mola (kN.m/rad)

1 1 engaste negativo o

2 1.2 negativo 20162

3 1.3 negativo 11140

4 1.1 negativo 8960
2 5 engaste negativo )
positivo o

6 1.2 negativo 20162

positivo 12691

7 13 negativo 11140

positivo 9170

Na Tabela 5 sdo apresentados os valores dos momentos fletores nas ligagcbes viga-
pilar para a situacdo de engaste perfeito e para as situacdes de ligagdo semi-rigida.
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Com base na Tabela 5, nota-se que para as situacdes representadas nas simulacoes,
todas as ligagdes 1.1, 1.2 e 1.3 sdo capazes de transmitir em torno 90% do momento
atuante em ambos os sentidos de momento fletor aplicado. Apresentando um
comportamento muito proximo ao de uma ligacao perfeitamente rigida.

Através da analise realizada, conclui-se que apesar de apresentarem rigidezes
diferentes, as ligacbes com e sem almofada transmitem praticamente a mesma
porcentagem de momento fletor, ou seja, a diferen¢a no valor da rigidez nao influiu no
comportamento da estrutura. 1Isso mostra a importancia da avaliacdo da influéncia da
rigidez da ligagdo no comportamento global da estrutura. Valores com ordens de
grandeza diferentes podem ndo causar mudancas significativas nos valores dos
esforcos e deformacdes atuantes na estrutura.

Tabela 5 — Momentos fletores nas ligacdes viga-pilar.

Carregamento | Simulacdo | Ligacdo | Porcentagem de
momento fletor
transmitido
(M, /Mr-100)
1 1 engaste 100%
2 1.2 96%
3 1.3 93%
4 1.1 88%
2 5 engaste 100%
100%
6 1.2 97%
94%
7 1.3 94%
93%

6 CONCLUSOES

Com base no que foi apresentado, pode-se concluir:

v" Os ensaios realizados nos modelos 1.2 e 1.3 mostraram que 0 comportamento
da ligacdo sob momentos positivos e negativos é praticamente 0 mesmo, ou
seja, a curva momento rotacdo da ligacdo é simétrica;

v' Apesar de causar uma diminuicdo na rigidez da ligacdo, a utilizacdo da
almofada de apoio também é recomendada uma vez que diminui a
acomodacdao inicial da ligacdo e a fissuragdo da regido de compressédo do
consolo, indicando que sua presenca garante uma melhor distribuicdo das
tensdes de contato;

v' A utilizacdo do chumbador com diametro de uma polegada neutralizou a
provavel diminui¢cdo de rigidez que ocorreria com a utilizagdo de um consolo
com comprimento de 25cm (modelos 1.2 e 1.3), bem inferior ao daqueles que
vem sendo executados na industria, em torno de 50cm (modelo 1.1);

v' As comparacdes dos valores obtidos através dos procedimentos analiticos com
0s resultados experimentais, para os trés protétipos da ligacdo em estudo,
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indicaram que o0 procedimento proposto determinou adequadamente a
deformabilidade dessas ligacdes. As diferencas existentes sdo pequenas e
devidas as simplificacdes e limitacdes dos modelos. Em se tratando de um
problema tdo complexo, como a modelagem de ligacdes pré-moldadas de
concreto, considera-se os modelos propostos satisfatorios;

v’ Através da andlise realizada sobre a influéncia da rigidez da ligacdo no
comportamento estrutural dos galp8es de concreto pré-moldado, notou-se que
para as situagbes representadas pelos exemplos, todos os modelos s&o
capazes de transmitir aproximadamente 90% do momento atuante em ambos
os sentidos de momento fletor aplicado. Apresentando um comportamento
muito préximo ao de uma ligagdo perfeitamente rigida, o que é bastante
satisfatorio;
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CONTRIBUICOES A ANALISE DE ESTRUTURAS DE
CONTRAVENTAMENTO DE EDIFiCIOS EM
CONCRETO ARMADO

Gustavo Souza Pereira® & Marcio Antonio Ramalho?

Resumo

Este trabalho trata de detalhes de modelagem de estruturas de contraventamento de
edificios de concreto armado. Inicialmente sdo discutidos esquemas de modelagem
para nucleos de rigidez. Sdo comparados resultados obtidos através de trés
procedimentos distintos, com diferentes graus de simplicidade e eficiéncia. Em seguida
¢ avaliada a contribuicdo de vigas secundarias, vigas que ndo estdo conectadas
diretamente em pilares, na estrutura de contraventamento. Para tanto séo apresentados
alguns arranjos onde a consideracao das referidas vigas muda significativamente os
resultados obtidos.

Palavras-chave: concreto armado; analise estrutural; contraventamento.

1 INTRODUCAO

Com o desenvolvimento das cidades ha uma tendéncia de localizacdo de
grandes contingentes da populacdo junto aos centros urbanos, elevando o custo
financeiro e provocando escassez de terrenos disponiveis. Segundo MANCINI (1973),
isso tem condicionado o surgimento de edificacfes cada vez mais altas, e como cita
SWADDIWUDHIPONG et al. (1988) edificios altos tém se tornado a caracteristica
fisica dominante nas cidades modernas.

A concepcao de estruturas mais esbeltas, tem levado a solucbes nas quais as
solicitagbes causadas pela acdo do vento assumem propor¢cbes cada vez mais
significativas. Nesses casos, a consideracdo desses efeitos no dimensionamento é
imprescindivel.

O papel do engenheiro de estruturas frente a essa perspectiva € elaborar
projetos seguros e que resultem em edificios com custos de construcdo e manutencao
relativamente baixos. Para tanto, é necesséaria a utilizacdo de procedimentos e
técnicas de calculo que permitam uma boa aproximacdo do comportamento real da
estrutura.

! Mestre em Engenharia de Estruturas — EESC-USP
2 Professor do Departamento de Engenharia de Estruturas da EESC-USP, ramalho@sc.usp.br
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Até recentemente empregavam-se regras bem definidas na divisdo da
estrutura, para efeito de andlise de ac¢bBes horizontais, entre elementos de
contraventamento e elementos contraventados. Segundo FUSCO (1986), seriam
considerados elementos de contraventamento os pilares de grandes dimensbes, as
paredes estruturais e as trelicas ou porticos de grande rigidez. A compatibilizacéo dos
deslocamentos de todos esses elementos seria realizada pelas lajes dos pavimentos,
que se transformariam em elementos de importancia fundamental para o trabalho
conjunto da estrutura.

Os elementos contraventados seriam, por hip6tese, tratados como se
pertencessem a uma estrutura indeslocavel. Entdo, definida a estrutura de
contraventamento, dever-se-ia verificar se a mesma apresentava rigidez suficiente
para assegurar a validade desta hipdtese e garantir assim a estabilidade global de
toda a estrutura. Por fim, analisar-se-ia a eventual ocorréncia de instabilidade
localizada, separadamente em cada um dos elementos da estrutura.

Alguns pesquisadores defendiam que, nos edificios altos, ndo seria
recomendavel que todos os elementos estruturais participassem do sistema de
contraventamento, pois nesse caso 0 projeto resultaria excessivamente trabalhoso e
0s resultados obtidos seriam pouco confiaveis, entre eles FUSCO (1986). Isso poderia
ser razoavel se considerassemos que ndo se encontravam a disposicdo dos
projetistas os recursos de "hardware" e "software" que se dispbe atualmente.

Sabe-se, porém, que quando um edificio é solicitado pela acao lateral do
vento, toda sua estrutura € mobilizada e que os esfor¢cos internos desenvolvidos em
cada elemento sdo diretamente relacionados com a sua rigidez. Assim sendo, alguns
desses elementos podem realmente ser desprezados, em funcdo de sua participacao
quase nula no sistema definido. Entretanto, sempre que se puder considerar o maior
namero de elementos possivel, a tendéncia sera a obtencdo de um projeto mais
econdmico, com um modelo mais representativo, pois a acao externa estara sendo
distribuida por todos esses elementos.

Neste contexto podem-se citar as vigas secundarias, ou seja, vigas que nao
se apoiam diretamente em pilares. Essas vigas ndo sdo usualmente consideradas
para efeito de contraventamento, por se acreditar que esse procedimento, além de
evitar um provavel acréscimo de esforco computacional e de modelagem, esta a favor
da seguranca, no que se refere a estabilidade lateral, pois resulta em um modelo
estrutural mais flexivel.

Em alguns casos, entretanto, a consideracdo dessas vigas é fundamental
para a obtencdo de um modelo que represente, com um bom grau de aproximacéo, o
comportamento real da estrutura. Os esforcos internos transmitidos nas ligacfes
dessas vigas com as vigas primarias (vigas que se apoiam diretamente em pilares em
ambas as extremidades) podem ser importantes. Todavia ndo existem, ainda,
indicacBes sobre as situacdes nas quais tal consideragéo € relevante.

Por outro lado, quando as estruturas, principalmente as dos edificios muito
esbeltos, tendem a apresentar deslocabilidade que conduzem a extrapolacdo dos
limites admissiveis para os parametros de instabilidade, algumas vezes tem-se
buscado a utilizacdo de determinados arranjos estruturais, como estruturas tubulares
e inclusdo de barras diagonais, com o intuito de obter-se uma reducdo dos
deslocamentos. Uma das op¢Bes mais comuns é a utilizagdo de ndcleos estruturais,
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ou nuacleos de rigidez, que sdo a combinacdo tridimensional de pilares-parede
formando uma secéo aberta.

A determinacdo dos esforcos nas estruturas de contraventamento, constitui
uma tarefa de grande interesse para a engenharia estrutural. Basicamente, a analise
dessas estruturas, como muitos dos principais problemas de aplicacdo da engenharia
estrutural, recai na resolucdo de sistemas de equacdes lineares, MOREIRA (1977) e
GERE & WEAVER (1981). Desde o surgimento e o emprego cada vez mais intenso
do microcomputador a resolucdo desses sistemas de equacOes deixou de ser
problema, possibiltando um rapido desenvolvimento das técnicas de andlise
estrutural, como se menciona em BREBBIA (1988) e COOK et al. (1989).

Outros aspectos de suma importdncia na utilizacdo de recursos
computacionais sdo: a preparacdo dos dados na geracao automatica de modelos
tridimensionais de estruturas de edificios e a possibilidade de visualizacdo gréfica
dessas estruturas e também dos resultados obtidos, de modo a se aumentar a
confiabilidade e a eficiéncia da andlise. Sem esses recursos € praticamente
impossivel ao profissional que trabalha nessa area realmente acompanhar com
clareza e segurancga a analise.

O presente trabalho tem como finalidades principais estudar a modelagem de
nucleos de rigidez e sua influéncia para as estruturas de contraventamento. Analisar o
efeito da consideracdo de vigas que se apoiam em vigas, buscando fazer uma
coletanea dos principais casos onde tal fato é relevante.

A verificacdo da consisténcia do processo adotado para modelagem de
nacleos estruturais se faz por meio de um estudo comparativo com outros processos
usualmente empregados. No tocante ao efeito da consideragéo de vigas secundarias,
sdo estudados exemplos de estruturas, comparando-se modelos que consideram ou
ndo a sua presenca.

2 NUCLEO ESTRUTURAL

Basicamente, os procedimentos utilizados para analise elastica de nucleos de
edificios em concreto armado podem ser divididos em processos continuos, Técnica
do Meio Continuo, e processos discretos, Técnica dos Elementos Finitos. Nesse
ultimo caso, o tratamento pode ser feito de trés maneiras: por elementos finitos
especiais, elementos criados para esse problema em particular; associacdo de
elementos de casca ou membrana com elementos barra; e exclusivamente por
elementos barra.

2.1 Técnicado Meio Continuo

Pela técnica do meio continuo, o sistema discreto de conexdes de fechamento
horizontais, constituido pelas lajes e lintéis, € substituido por um meio continuo de
rigidez equivalente, uniformemente distribuido ao longo de toda altura do edificio,
acarretando uma distribuicdo continua dos esfor¢cos ao longo dessa altura.
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Consideram-se as lajes como diafragmas rigidos, conferindo a elas
movimento horizontal de corpo rigido, compatibilizando, dessa forma, os
deslocamentos horizontais dos elementos verticais.

Os lintéis sdo considerados como barras engastadas em ambas as
extremidades, com capacidade de resistir a momento fletor e a forca cortante e ainda
reduzir os deslocamentos verticais relativos entre paredes.

O comportamento do modelo estrutural € expresso por meio de uma equacéo
diferencial ou um sistema de equacdes diferenciais, que podem ser resolvidos por
integracdo direta ou por processos numéricos, como o método das diferencas finitas,
série de poténcias, método de STODOLA-VIANELLO, método de RITZ-GALERKIN e
polinbmios de interpolacdo. Os resultados da analise sédo os esforcos e
deslocamentos na estrutura.

Para uma estrutura que apresente caracteristicas elasticas e geométricas
constantes ao longo da altura, a solug¢do utilizando a técnica do meio continuo,
envolve um numero muito reduzido de parametros, podendo até, em alguns casos,
dispensar o uso de equipamentos computacionais. Porém, apresenta o inconveniente
de conduzir a solucdes diferentes para cada arranjo em planta, e requerer grande
manipulacdo matematica para determinacdo do comportamento de modelos com
caracteristica elasticas, geométricas e de carregamento variaveis ao longo da altura.

Vérios pesquisadores como ALBIGES & GOULET (1960), BECK (1962),
ROSMAN (1964), FRANCO (1966), TSO & CHAN (1972), TSO & BISWAS (1973),
COULL & CHANTAKSINOPAS (1974), RUTENBERG & TSO (1975), LIAUW & LUK
(1980), ROBERTS & ACHOUR (1990) desenvolveram trabalhos aprimorando esta
técnica.

No ambito da Escola de Engenharia de S&o Carlos outros trabalhos
importantes utilizando esta técnica, para problemas relativos ao nucleo estrutural,
também foram desenvolvidos.

STAMATO (1971), em trabalho pioneiro, aborda entre outros aspectos a
associacdo mudltipla tridimensional de pilares-parede e pérticos, e utiliza um exemplo
numérico de um modelo estrutural experimental de 10 andares, construido no
Departamento de Engenharia da Universidade de Southampton, para comprovar a
fidelidade dos resultados.

MANCINI (1972) e COSTA (1982), estudam a introducao de vinculos elasticos
para simular a flexibilidade das fundac@es dos pilares-parede.

BARBOSA (1977), utilizando esta técnica em conjunto com a teoria de flexo-
torcdo desenvolvida por VLASOV, faz um estudo comparativo sobre o comportamento
dos nucleos estruturais quando submetidas a esforco de torcdo, utilizando dois
processos continuos e um com tratamento discreto. Um dos processos continuos
mencionados utiliza a analise desenvolvida por HEIDEBRECHT e SMITH (1973),
baseada no comportamento das paredes de sec¢do aberta como barras de sec¢do
delgada, o outro consiste basicamente na divisdo da estrutura em painéis parede.

CARVALHO (1980) apresenta um processo para determinacdo da carga
critica de instabilidade global em edificios com paredes de secdo aberta,
contraventadas ou néao por vigas.
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MANCINI & BATTISTELLE (1989), procuram estudar o efeito da n&o
consideracdo dos deslocamentos axiais, na analise de alguns painéis de
contraventamento de estruturas de edificios altos, e propdem um processo de andlise
de painéis constituidos de parede e poértico, associados por barras bi-articuladas,
quando sujeitos a cargas horizontais uniformes, no qual a deformacdo axial dos
pilares foi considerada.

MANCINI (1995) analisa um edificio alto constituido por um nucleo estrutural
de concreto armado, contraventado por uma trelica no topo e pilares periféricos de
aco, quando sujeito a um carregamento horizontal. Também apresenta uma marcha
de célculo alternativa para a consideracdo da flexibilidade das fundacBes em
estruturas constituidas pela associacao de pilares-parede por vigas horizontais.

O desenvolvimento de equacionamentos para diversas associacbes de
elementos condicionou o interesse de muitos pesquisadores, como SAVASSI (1975),
LAIER (1978), OLIVEIRA (1982), RAMALHO (1983) e PROENCA (1986), em utilizar
métodos numéricos para solucdo das equacdes diferenciais.

A variacdo das caracteristicas geomeétricas, elasticas e de carregamento pode
ser alcancada pela inclusdo desses métodos a formulagéo, proporcionando a andlise
de sistemas estruturais ndo uniformes.

2.2 Técnica dos Elementos Finitos

Os processos discretos consistem, como o proprio nome indica, numa
discretizacdo da estrutura em elementos de dimensoes finitas e reduzidas, nos quais
€ possivel expressar matematicamente funcfes que aproximem seu comportamento.

O método dos elementos finitos tem se mostrado o mais eficiente e versatil
processo para analise deste tipo de estrutura, pois pode ser aplicado a estruturas de
geometria variada e submetidas a varios tipos de carregamento, KWAN & CHEUNG
(1993).

Este método apresenta um nimero muito grande de parametros envolvidos na
analise, mobilizando, desta forma, um esforco computacional relativamente grande
para processamento do modelo. Isso ndo representa, porém, grande tempo de
processamento, devido aos recursos de "hardware" disponiveis hoje no mercado.

TARANATH (1968) formula um elemento eléstico de barra, baseado na teoria
de VLASOV, que possui sete graus de liberdade por né, considerando assim o
empenamento. Quando se consideram as lajes como diafragmas rigidos, pode-se
modelar tramos de nacleo compreendidos entre lajes adjacentes simplesmente com
um unico elemento. Neste processo, que também foi estudado por HEIDEBRECHT &
SWIFT (1971), TARANATH (1975) e MORI (1992), ha necessidade de determinacao
do centro de cisalhamento e de areas setoriais.

ZIENKIEWICS et al. (1971) faz um estudo comparativo entre elementos de
casca e elementos de membrana, para discretizacdo dos ndcleos.

Alguns trabalhos foram desenvolvidos utilizando elemento finito de faixa para
discretizar os nucleos e elementos finitos de barras para modelar os lintéis, entre eles
SWADDIWUDHIPONG et al. (1988) e CHEN et al. (1990). Neste segundo, a funcéo
de deslocamento para o elemento de faixa utilizado é expressa transversalmente por
uma funcéo de chapa e longitudinalmente por uma série cubica B-Spline.
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Uma outra técnica consiste em aproximar um determinado numero de
elementos discretos por um macro-elemento equivalente a uma membrana ortétropa,
resultando em um continuo. As vantagens deste procedimento derivam do
aproveitamento da boa aproximacdo de resultados e generalizacdo oferecida pelo
método dos elementos finitos combinados a simplicidade de entrada de dados
inerentes ao processo continuo, HA & DESBOIS (1989).

Um outro procedimento bastante divulgado consiste na discretizacéo de cada
parede que constitui os tramos de nucleo através de um pértico plano, constituido por
uma barra vertical acoplada a dois bracos rigidos horizontais ao nivel dos pavimentos.
O empenamento pode ser avaliado através dos deslocamentos obtidos na solugéo
geral.

Este processo, apesar de nao necessitar de calculo do centro de
cisalhamento e das areas setoriais, possui 0 inconveniente de necessitar de dois tipos
de elemento na modelagem. Um tipo de elemento para os casos de conexao entre
paredes e outro para 0s casos em que existem lintéis ligando duas paredes, como
pode ser visto em MacLEOD & HOSNY (1977).

YAGUI (1978), em seu estudo sobre o carregamento critico de instabilidade
geral para estruturas com nucleo de rigidez, utiliza o processo anterior e considera 0s
lintéis como elementos de barra, contribuindo diretamente na matriz de rigidez global
do sistema. Isto permite trabalhar com apenas um tipo de elemento, sem que haja
qualqguer perda de acuidade para os resultados.

Por apresentar-se bastante simples e eficaz, e principalmente por permitir facil
acoplamento a varios "softwares" de elementos finitos, o modelo "YAGUI" foi adotado
como base para o presente trabalho, na modelagem dos nucleos de concreto armado.

2.3 Consideracdes sobre o modelo proposto por YAGUI

As consideracfes feitas neste item sdo na sua grande maioria baseadas em
YAGUI (1978). Alguns paragrafos, porém, sdo simplesmente transcritos por julga-los
fundamentais a boa compreensdo do modelo. Esses paragrafos transcritos
apresentam-se entre aspas.

2.3.1 Idealizacbes

S&0 as seguintes as principais idealizacdes do modelo:

As paredes planas que constituem o nucleo sdo comumente desprovidas de
rigidez a flexdo atuante segundo seus planos transversais, em consequéncia
de suas espessuras relativamente delgadas.

e O comprimento das paredes planas devera ser constante ao longo de sua
altura, porém a espessura podera variar bruscamente aos niveis dos
pavimentos.

e As Unicas interacdes a serem consideradas entre as paredes, ao longo de
suas intersecoes, sdo as forcas de cisalhamento longitudinais.

e As lajes sdo supostas como diafragmas rigidos, impedindo, portanto, as
distorcbes das sec¢des transversais do nucleo.
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e Por causa de sua desprezivel rigidez a flexdo, as interacbes entre 0s
diafragmas rigidos e as paredes planas ficam reduzidas aos esforcos contidos
nos planos horizontais, ao longo das intersec¢des desses elementos.

2.3.2 Estrutura equivalente

Na andlise, cada tramo de parede do ndcleo entre duas lajes consecutivas é
substituido por um pértico plano, constituido por uma viga rigida horizontal de
comprimento igual ao do pilar e engastada a um Unico pilar central, conforme Figura
1. Essas vigas sdo consideradas ao nivel do pavimento e possuem rigidez infinita a
flexdo no plano da parede. Os tramos de pilar, por sua vez, apresentam as mesmas
caracteristicas elastico-geométricas da parede considerada.

Essa estrutura equivalente é travada horizontalmente pelos diafragmas, de
modo que ndo haja distorcbes angulares entre as paredes que a compfem, e
verticalmente pelos vinculos existentes entre vigas concorrentes, permitindo
unicamente a transmissdo de forcas verticais de interacdo concentradas nos pontos
de intersecdo, conforme a Figura 1. Essas forcas representam as forcas de
cisalhamento verticais que ocorrem de forma continua entre paredes, ao longo de
suas intersecdes.

Barra rigida

Barra rigida
<—\— Forcas verticais
/ de interagdo
!

%) Detahe A |

<~ \

! . .
-—— Forgas verticais
/ - =
/ de interagdo

Barra rigida

Detalhe A - Interseg&o dos pilares-parede

Barra flexivel central
Eixo dos pilares

Figura 1 - Esquema tridimensional de um nucleo estrutural

2.3.3 Lintéis

Os lintéis sdo vigas de grande altura relativamente aos seus véos e se
encontram geralmente nos niveis dos pisos de modo a fechar parcialmente os
nucleos. Eles serdo considerados engastados nas paredes que |lhes sdo coplanares
e, em caso contrario, serdo considerados articulados. Se um lintel é engastado em
pelo menos uma parede, ele restringirdA o empenamento da secdo, ou seja, a sua
presenca enrijece tais nicleos quando sujeitos a esforcos de tor¢éo.

No sistema estrutural tridimensional equivalente, os lintéis estarao interligando
as extremidades das vigas horizontais e serdo considerados engastados ou
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articulados nessas vigas dependendo do fato de haver ou ndo condi¢cdes de
transmissdo de momento fletor, conforme o que se apresenta na Figura 2.

Engaste — RotulaR6tula — Rétula Engaste - Engaste

Figura 2 - Condic¢8es de vinculacao dos lintéis para as possiveis disposi¢cdes estruturais

2.4 Exemplos numéricos

Com a finalidade de analisar a eficiéncia e a versatilidade do processo
proposto por YAGUI (1978), algumas estruturas foram estudadas e os resultados
obtidos foram comparados com o processo proposto por TARANATH (1968), que se
baseia na teoria de flexo-tor¢do, ou teoria de VLASOV, e utiliza um elemento de barra
com sete graus de liberdade por nd. Esse grau de liberdade adicional € utilizado para
considerar o empenamento.

Outros dois processos também foram comparados. Um deles, denominado
neste trabalho por processo simplificado, consiste na substituicdo dos tramos de
nacleo entre duas lajes consecutivas por elementos de barra simples, com seis graus
de liberdade por n6, localizados no centro de torcdo do nucleo e com rigidez
equivalente.

O outro processo, denominado neste trabalho por processo pratico por ser
bastante utilizado no cotidiano de escritérios de calculo de estruturas, consiste na
modelagem dos pilares-parede independentemente. Ou seja, ndo sédo consideradas
as forcas de cisalhamento nos vértices do nucleo.

Como o processo de TARANATH se baseia na teoria de VLASOV, que admite
hipéteses mais gerais que as de BERNOULLI-NAVIER relativamente as secodes
transversais do nucleo e considera as tensdes normais suplementares causadas pelo
bi-momento, considerou-se 0 mesmo como parametro de comparacao.

Inicialmente optou-se pela analise de nucleos isolados, com o intuito de
evidenciar as provaveis diferencas nos resultados obtidos. Em seguida, foi
considerado um edificio completo.

2.4.1 Nucleos isolados

Foram analisados nucleos com quatro secBes transversais diferentes,
conforme Figuras 3, 4, 5 e 6. O primeiro apresenta se¢do sem ramificacdes e pilares-
parede dispostos perpendicularmente entre si. O segundo apresenta duas
ramificacdes, ou seja, existem dois pontos nos quais ha interse¢cdes de mais de dois
pilares-parede. No terceiro, observam-se interse¢ées a 135°. O quarto apresenta
secao com trecho curvo, modelado com divisdo da parte curva em cinco pilares-
parede retangulares de comprimentos iguais.

Em todo este trabalho foi adotado um sistema cartesiano de eixos globais X,
Y e Z, dextrorso, com origem em um ponto O qualquer na base da estrutura. O plano
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horizontal é definido pelos eixos X e Y, e Z é eixo que define a altura, positivo para
cima. O sistema de eixos locais por sua vez € definido pelos eixos 1, 2 e 3, conforme
Figura 7. O eixo 1, segundo o préprio eixo da peca, é normal as secbes transversais;
0s eixos 2 e 3 compBem o plano da secao transversal. O eixo 2 é paralelo a maior
dimenséo da secao transversal enquanto o eixo 3 é paralelo & menor.

Foi considerada uma altura equivalente a um edificio de quinze pavimentos
com trés metros de laje a laje. Essas estruturas foram submetidas a cargas
concentradas aplicadas individualmente, aos niveis dos pavimento, no centro de
cisalhamento CC das referidas se¢bes. As cargas aplicadas foram: 10 kN na direcao
X, 10 kN na direcdo Y, e 10 kN.m em torno do eixo Z.

100
240

100

50 100 50 | 1075 ‘ 107.5 ‘ ‘ 215 |
T T 1T 1

Figura 3 - Secéo transversal em "U" (cm) Figura 4 - Secéo transversal em "H" (cm)

%
%,
%

150
D
%
%

150

%%%Z%%%%%Z%%%
%,

| 280 | 180
T 1

Figura 5 - Secéo transversal em "V" (cm) Figura 6 - Secéo com trecho curvo (cm)

eixo 1

Figura 7 - Sistemas de coordenadas globais e locais
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Neste item foi comparado o processo proposto por YAGUI com 0s processos
de TARANATH e simplificado. Os parametros analisados foram as translagcées nas
direcdes X e Y e as rotacdes segundo o eixo Z, conforme Figuras 8, 9 e 10.

16 4
%"H" ; licleo "V N —e—Ncleo "U" - Processo de TARANATH
14 / :/ '>< / M Nucleo "U" - Processo de YAGUI
/ / Ncleo curvo
[ / Nucleo "U" - Processo simplificado
12 4 s
\ Nucleo "H" - Processo de TARANATH
10 - A —*— Ndcleo "H" - Processo de YAGUI
Nucleo "U"
‘2 Nucleo "H" - Processo simplificado
E s
é —+— Nicleo "V" - Processo de TARANATH
6 ——Nucleo "V" - Processo de YAGUI
Nucleo "V" - Processo simplificado
41
Nucleo curvo - Processo de TARANATH
2 4 —#— Ndcleo curvo - Processo de YAGUI
—a— Nucleo curvo - Processo simplificado
0 T T T T T T
0 0,02 0,04 0,06 0,08 0,1 0,12 0,14 0,16
Figura 8 - Translacfes segundo o eixo X (m)
16 4

—e—Ncleo "U" - Processo de TARANATH
/NUCH&O "V >

¥ Nucleo "U" - Processo de YAGUI
Nucleo "U" - Processo simplificado
\ Ndcleo "H" - Processo de TARANATH
—*—Ncleo "H" - Processo de YAGUI

Nucleo "U"

Nucleo "H" - Processo simplificado

Pavimento

—+—Niicleo "V" - Processo de TARANATH

——Ndcleo "V" - Processo de YAGUI

Ndcleo "V" - Processo simplificado

Nucleo curvo - Processo de TARANATH

—=— Ncleo curvo - Processo de YAGUI

—a— Ndcleo curvo - Processo simplificado

(o) ¢ T T T T T T T T |
0 0,02 0,04 0,06 0,08 0,1 0,12 0,14 0,16 0,18 0,2

Figura 9 - Transla¢bes segundo o eixo Y (m)
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16

Nucleo "H"

—— Ncleo "U" - Processo de TARANATH

14 Nucleo "U" - Processo de YAGUI

Nucleo V" Ncleo "U"

Nucleo "U" - Processo simplificado

’ Nucleo "H" - Processo de TARANATH
—*— Ncleo "H" - Processo de YAGUI
Ncleo "H" - Processo simplificado

—+— Niicleo "V" - Processo de TARANATH

—— Ndcleo "V" - Processo de YAGUI

12 4

10 -

Pavimento
©

Ncleo "V" - Processo simplificado

Nucleo curvo - Processo de TARANATH

—=— Nucleo curvo - Processo de YAGUI

—a— Nucleo curvo - Processo simplificado

0,03 0,04 0,05 0,06 0,07

Figura 10 - Rotacdes segundo o eixo Z (rad)

Através das deformadas das sec¢Oes analisadas, observa-se que o0s
deslocamentos obtidos com a utlizacdo do processo simplificado para o
carregamento segundo as direcdes X e Y sdo praticamente iguais aos obtidos com o
processo proposto por TARANATH. Na flexdo simples, o grau de liberdade adicional
do elemento usado no processo de TARANATH néo existe, o que leva a resultados
iguais aos do elemento de barra do processo simplificado.

Para torcdo, entretanto, os resultados obtidos com o processo simplificado
divergem consideravelmente dos obtidos com o processo proposto por TARTANATH.
Isso é consequéncia da ndo consideracdo das tensGes normais oriundas do
empenamento.

O processo simplificado, além de nao fornecer bom desempenho para torcéo,
apresenta dois inconvenientes. O primeiro € a necessidade do calculo do centro de
cisalhamento, o que pode ser bastante trabalhoso para alguns tipos de secbes
transversais. O segundo, e mais grave, é a impossibilidade de modelar as vigas que
se conectam ao nucleo. Por essas razfes, o processo simplificado ndo representa
adequadamente o nucleo estrutural.

J& o processo proposto por YAGUI, por ser capaz de simular a transmisséo
das forcas de cisalhamento longitudinais ao longo das interse¢fes dos pilares-parede,
mostrou-se bastante eficiente tanto na flexdo simples quanto na tor¢cdo pura. Para
ambas as solicitagdes, o arranjo tridimensional equivalente tem um comportamento
um pouco mais flexivel, comparado ao processo de TARANATH. Todavia, nao
apresenta diferencas consideraveis, ndo excedendo 7% nos casos estudados.

Com esses resultados, pode-se concluir que o processo proposto por YAGUI,
ao contrario do processo simplificado, pode ser usado com seguranca para analise de
estruturas, nas quais a solicitacao de flexo-tor¢ao é significativa.

O modelo do nicleo com secao transversal que apresenta um trecho curvo,
para a acao do vento na direcao Y, apresenta-se mais rigido pelo processo de YAGUI,
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conforme Figura 9. Essa diferenca, contraria aos outros casos estudados, chega a
20%. Isso leva a crer que seria conveniente um estudo mais elaborado para aplicacdo
do processo a esse tipo de secéao.

2.4.2 Edificio Corsega

Neste item, a analise realizada objetiva mostrar a influéncia dos ndcleos para
as estruturas de contraventamento. Para isso foi analisada a estrutura de
contraventamento do edificio Corsega, confrontando os resultados obtidos pelo
processo de YAGUI com o chamado processo prético.

Vale salientar que esta analise ndo tem a funcdo de determinar qual o
processo que melhor representa o comportamento estrutural do nucleo de rigidez,
pois para isso o processo de YAGUI ja se mostrou adequado. O que se pretende é
avaliar a discrepancia dos resultados quando se adota um ou outro procedimento

Este edificio, construido na cidade de Sao Paulo, apresenta 18 pavimentos,
sendo dois subsolos. Todos os pavimentos tém pé-direito de 2,80 m. A geometria da
estrutura € constante ao longo da altura e os dados relativos a analise do efeito do
vento sdo 0s seguintes:

e Velocidade Bésica do vento: 38,0 m/s

e Coeficiente topografico (S1): 1,00

e Coeficiente estatistico (S3): 1,00

e Classe da edificacdo: B

e (Categoria da edificacdo: IV

e Coef. de arrasto na direcéo X (Cx) : 0,98
e Coef. de arrasto na diregéo Y (Cy) : 1,21
e Dimensao Normal a X: 15,16 m

e Dimensao Normal a Y: 26,44 m

e Moddulo de Elasticidade Longitudinal: 2,94 x 10" kN/m?
e Coeficiente de Poisson: 0,20

As forcas devidas a acdo do vento foram determinadas segundo a Norma
Brasileira NBR 6123 (1980). A forma do pavimento tipo € mostrada na Figura 11, onde
as pecas que nao participam do sistema de contraventamento estdo desenhadas com
linhas tracejadas. A existéncia das lajes é simulada através de diafragmas rigidos.
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Figura 11 - Forma do pavimento tipo do edificio Corsega

A inércia a flexdo do nucleo considerando o0 processo pratico € menor, pois
nesse caso 0 nucleo ndo constitui uma secao Unica e a inércia em uma dada diregédo
é calculada apenas pela soma das inércias dos pilares-parede.

Na Figura 12 observa-se uma maior divergéncia dos resultados para a
translacdo da estrutura em Y, porque nessa dire¢ao a estrutura tem menor inércia no
seu conjunto, e o ndcleo tem uma maior participacao relativamente ao resto do
sistema. Assim ficam mais evidentes as diferencas entre as inércias do nucleo
calculadas pelos dois processos em questdo, provocadas pelas razfes apresentadas
no paragrafo anterior.

Em uma primeira analise da Figura 13, tem-se a falsa idéia que a estrutura
analisada de acordo com o processo pratico, apresenta maior inércia a torcdo, pois as
rotacdes dos pavimentos, para a acdo do vento segundo a direcéo Y, obtidas com a
utilizagc&o desse processo sdo menores.

Entretanto, isso é consequiéncia de uma menor rigidez do nucleo, com uso do
processo pratico, o que ocasiona uma aproximacao da simetria da estrutura, e uma
tendéncia de translacdo maior, porém mais uniforme, de todos os pontos do
pavimento, reduzindo assim a rotacdo. Na verdade a inércia a torcdo da estrutura com
uso do processo pratico é menor, pois hdo se consideram as forcas de interagdo no
decorrer das interse¢fes dos pilares-parede.
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Corsega para a acéo do em torno do eixo Z para a
vento segundo os eixos X e acdo do vento segundo eixo Y
Y (m) (rad)

O ndcleo modelado pelo processo pratico apresenta também menor
capacidade de absorcdo de carga, ocasionando esfor¢cos internos menores aos que
realmente estdo atuando, conforme Figura 14 que mostra os momentos fletores no
pilar P14 para a acdo do vento na dire¢do Y. E em alguns casos o comportamento fica
demasiadamente mal representado, como o esforco normal no Pilar P14, Figura 15.
Observa-se que essa peca esta totalmente comprimida, na analise pratica, o que nédo
corresponde ao comportamento admitido como real.

o

A2

/’ /J‘; /,

/

/?/‘/

Pavimento
Pavimento

—&— Processo de Yagui

6 Processo pratico ||
—e— Processo de Yagui 4

Processo pratico 7ﬁ I 4

-6000 -4000 -2000 0 2000 4000 -400 -200 0 200 400 600 800
Figura 14 - Momento Fletor no pilar P14 Figura 15 - Esforco Normal no pilar P14
devido a agédo do vento devido a acdo do vento
segundo o eixo Y (kN.m) segundo o eixo X (kN)

Essa menor capacidade de absorcdo de carga pelo ndcleo, no caso do
processo pratico, resulta em maiores esforcos para as outras pecas que compdem a
estrutura do edificio. No pilar P05, a exemplo de vérias outras pecas, ha uma
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majoracdo do esfor¢o normal e do momento fletor em relacdo aos valores obtidos com
a utilizacdo do processo de YAGUI, conforme Figuras 16 e 17.
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Figura 16 - Esfor¢co Normal no pilar P05 Figura 17 - Momento Fletor no pilar
devido & acéo do vento PO5 devido a acéo do
segundo o eixo Y (kN) vento segundo o eixo Y
(KN.m)

Pelo processo pratico ndo existem esforgos normais nos pilares-parede que
compdem o nlcleo estrutural, se esses ndo estiverem interligados por vigas ao
restante do sistema de contraventamento. Nesse caso 0s pilares-parede estédo
conectados exclusivamente com as lajes, que admitidas como diafragmas, séo
perfeitamente flexiveis na dire¢cdo normal ao seu plano. Isso produz as discrepancias
relativamente grandes em alguns casos.

3 EFEITO VIGA-VIGA

E comum durante a concepcdo de um projeto estrutural, devido a
necessidade de adequacao ao projeto arquitetbnico, lancar mao da utilizacao de vigas
secundarias. Isto €, vigas que se apoiam, em pelo menos uma das suas
extremidades, em vigas primarias, que por sua vez se conectam diretamente em
pilares.

Na maioria das vezes, entretanto, nos processos empregados para analise do
efeito das acdes horizontais, essas vigas ndo séo consideradas. Acredita-se que esse
procedimento, além de evitar um provavel acréscimo de esforco computacional e de
modelagem, esta a favor da seguranca no que se refere a estabilidade lateral, pois
resulta em um modelo estrutural mais flexivel.

A inércia da estrutura de contraventamento sem a consideracdo dessas
chamadas vigas secundérias é realmente menor, obtendo-se deslocamentos maiores
e induzindo a falsa idéia de incremento de seguranca. A primeira idéia que ocorre é a
de que os elementos considerados no contraventamento seriam dimensionados com
esfor¢cos maiores que os que realmente estariam atuando nos mesmos, uma vez que
a acao estaria sendo resistida por um nimero menor de elementos.
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Por outro lado, os esforcos decorrentes da consideracdo das vigas
secundarias, transmitidos nas ligacbes dessas com as vigas primarias, seriam
ignorados na andlise. Isso ocasionaria, nas pecas onde esses acréscimos fossem
significativos, uma queda real de seguranca. Como exemplo pode-se citar as proprias
vigas secundarias, que ndo apresentariam qualquer tipo de esforco por ndo estarem
presentes no sistema.

O efeito viga-viga é obtido através da consideracdo dessas vigas secundarias
na estrutura de contraventamento. Essa consideracdo € extremamente importante,
em alguns casos, para a obtencéo de resultados que representem com um bom grau
de aproximacdo o comportamento real da estrutura tanto em relacdo aos esforcos
quanto em relagdo aos deslocamentos.

Desse modo, busca-se apresentar alguns dos arranjos mais freqlentes onde
a consideracado desse efeito se torna importante. Para isso é feito um estudo de casos
onde séo confrontados modelos que consideram e outros que negligenciam a atuacao
dessas vigas secundarias na estrutura de contraventamento.

3.1 Consideracdes sobre arigidez a torcao das vigas

A reducéo da rigidez em pecas de concreto armado submetidas a esforcos de
torcdo, devida a intensa fissuracdo que surge quando os esforcos sdo relativamente
elevados, tem sido verificada por muitos pesquisadores através de ensaios
laboratoriais.

Segundo LEONHARDT (1979), no caso de vigas de secdo cheia, a rigidez a
torcdo diminui sensivelmente jA no Estadio I, antes mesmo que as fissuras sejam
observadas na superficie da peca. Até se atingir o0 momento de fissurag¢éo, a queda
da rigidez é de cerca de 30 a 35% em relacdo a inércia a torcdo da secao integra.

MacGREGOR (1992), afirma que imediatamente apds iniciada a fissuracéo,
na passagem do estadio | para o estadio Il, a inércia a torcdo sofre uma queda em
torno de 20% em relacé@o ao valor anterior ao inicio da fissuracao.

De acordo com o CEB (1991), as tor¢cdes podem ser divididas em dois grupos:
torcao de equilibrio e torcao de compatibilidade. A tor¢cdo de equilibrio € aquela em
gue h& necessidade de sua consideracao para satisfazer as condi¢des de equilibrio
estatico da estrutura. Ja a torcdo de compatibilidade ocorre nos casos em que 0s
esforcos de tor¢cao sdo meramente oriundos da compatibilidade de deformacdes.

De modo geral, os projetistas estruturais procuram dimensionar as vigas para
resistir aos esforcos de tor¢cado apenas nos casos de tor¢cdo de equilibrio. Nao obstante
isso também pode ser feito para tor¢do de compatibilidade.

Segundo o CEB (1991) e o ACI (1994), exceto nos casos de torcdo de
equilibrio, os momentos torgcores podem ser negligenciados para o dimensionamento
no estado limite dltimo, desde que sejam atendidas algumas recomendacdes
referentes a secdes minimas e disposi¢cdes construtivas de armadura.

Alguns pesquisadores defendem que a adocdo de um valor para inércia a
torcdo no estadio Il em torno de 1% da inércia a torcdo da secdo integra, eqlivale, em
termos praticos, a liberacdo do vinculo associado a tor¢cdo e consequUentemente a
eliminagcdo do momento torgor.
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O CEB (1991) recomenda que para o calculo da rigidez a tor¢do, na auséncia
de métodos mais sofisticados, podem-se usar as seguintes expressoes:

K, = 0,30E.C/(1+100)
Kym = 0,10E.C/(1+0,30¢)
K. = 0,05E.C/(1+0,300)
Nas quais:
K, : rigidez no estadio |, se¢édo néo fissurada;
Kim :rigidez no estédio Il, secao fissurada;
Kyt :rigidez no estadio Il, fissuras de torcdo e cisalhamento;
E. :Mddulo de elasticidade longitudinal do concreto;
C : Momento de inércia a tor¢éo da se¢do néo fissurada,
) : Coeficiente de deformacgéo lenta para cargas de longa duracéo.

Eliminando-se o ultimo termo do denominador nas expressdes anteriores,
com a finalidade de desprezar o efeito da deformacdo lenta, obtém-se valores
reduzidos para a rigidez a torcdo no estadio Il aproximadamente entre 10 e 20%, dos
obtidos para a sec¢dao integra.

SUSSEKIND (1991) considera a inércia a tor¢gdo, em pecas fissuradas de
concreto armado, um ndmero em torno de 20% da inércia |, da secdo integra.
Segundo sua opinido, isso conduz, a valores reduzidos para as tor¢des, nao
acarretando problemas ao dimensionamento ao mesmo tempo em que constitui um
bom procedimento no que se refere a probabilidade de néo se atingir os estados limite
de utilizacdo por deformacfes excessivas e fissuragdo inaceitavel.

3.2 Seguranca nas pecas submetidas a esforcos de torcao

Em regime elastico-linear, para que as condi¢cdes de seguranca nas pecas de
concreto armado submetidas a tensfes tangenciais sejam atendidas, sdo necessérias
efetuar as seguintes verificagoes:

e As tensbGes nas armaduras, calculadas supondo o concreto fissurado, néo
devem ultrapassar a resisténcia de calculo das barras da armadura.

e As tensdes de compressao no concreto devem ser limitadas a valores baixos,
restringindo-se a uma parcela da resisténcia a compressao do concreto, pois
nas diagonais comprimidas surgem tensdes secundarias elevadas.

Na flexo-tor¢cdo, segundo a NB-1 (1978), a condi¢do de ndo esmagamento do
concreto serd dada se atendida a seguinte relacao:

Tg - Tensdo de calculo de torcao

T T

d, ‘wd_4 naqual: ¢, - Valor Gltimo da tens&o de torgéo
T T

W wu Twd - Tensao de calculo de cisalhamento
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Twu - Valor ultimo da tensao de cisalhamento

3.3 Estudo comparativo de casos

Neste item s&o estudados diversos arranjos onde a consideracdo das
chamadas vigas secundarias pode ser importante. O objetivo primordial desse estudo
€ determinar o grau dessa importancia, através da comparacao de resultados obtidos
com e sem sua consideracao.

Todos os arranjos estudados sdo considerados parte de estruturas de dez
pavimentos com pé direito de 3,00 m. As dimensdes dos pilares e das vigas sdo 20 x
100 cm e 12 x 60 cm respectivamente, 0 médulo de elasticidade longitudinal é 2,88 x
10" kN/m? e o coeficiente de Poisson é 0,20. As cargas horizontais ao nivel de cada
pavimento sdo constantes e indicadas nas Figuras correspondentes a cada modelo,
gue também mostram seus arranjos e dimensfes em planta. A existéncia das lajes é
simulada através de diafragmas rigidos.

Com o intuito de analisar a influéncia da inércia a torcao nas estruturas de
contraventamento, em especial nas ligagdes viga-viga, foram utilizadas, nos arranjos
mostrados a seguir, algumas redugfes dentro do intervalo indicado nas referéncias
mencionadas anteriormente (1 a 20% de I). Oportunamente séo feitos comentarios
sobre o efeito da adoc¢do de um ou outro valor dessa reducédo da inércia.

Para determinar um carregamento horizontal que produzisse esforcos e
deslocamentos razoaveis, adotou-se 0 seguinte critério: para 0s arranjos com vigas
secundarias e inércia a torcao reduzida a 20% de |, aferiu-se o carregamento de
modo que os deslocamentos no topo das estruturas fossem aproximadamente 6 cm.
Considerando que a altura total dos arranjos € de 30,00 m, obtém-se uma flecha de
aproximadamente 1/500. As cargas obtidas dessa forma sao também utilizadas para
arranjos com inércia a torcdo 1, 5 e 10% de I, e para arranjos sem consideragéo de
vigas secundarias.

Os acréscimos de deslocamentos, provocadas pela ndo utilizacdo das vigas
secundarias nas estruturas de contraventamento, sdo aqui apresentados, em termos
percentuais, sempre em relacdo ao valor inicial do deslocamento obtido com
consideracédo das vigas secundarias, e 20% de I..

3.3.1 Caso01

Um primeiro caso a ser citado, onde pode ser importante a consideracéo das
vigas secundérias, é a ligacao de vigas nas proximidades de pilares, conforme Figura
18. Para verificacdo da influéncia dessas vigas secundérias foi simulado o
comportamento da estrutura mostrada na Figura 18, que leva em conta as ligacbes
viga-viga, e os resultados comparados com os obtidos do modelo sem tais vigas.
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100 400 100

St
= T

Unidade: cm

100

100

X
Figura 18 - Estrutura com ligacéo viga-viga nas proximidades de pilares - caso 01

Nesse caso, as vigas secundarias fornecem condi¢cdes de formacédo de
poérticos na dire¢do Y. Esses porticos apesar de ndo estarem diretamente ligados aos
pilares, sdo considerados como tal devido a rigidez do tramo da viga entre o pilar e a
ligacdo. A ndo consideracdo das vigas secundarias propicia um acréscimo apreciavel
de deslocamentos dos pavimentos, chegando a 732,50 % no topo da estrutura, como
pode ser observado na Figura 20. Na dire¢do X, entretanto, essas vigas secundarias
nao afetam o comportamento da estrutura, e os deslocamentos sdo praticamente
iguais para todos os modelos, como pode ser visto na Figura 19.

Y

De acordo com a Figura 20, observa-se que o valor da inércia a torgcdo
utilizado influencia consideravelmente os resultados. Pois nesse caso a reducéo dos
deslocamentos esta relacionada com a capacidade de transmissdo dos momentos
fletores das vigas secundérias através dos momentos torgores nas vigas principais.

No arranjo sem as vigas secundarias, para a acdo do vento segundo o eixo Y,
ndo € desenvolvido qualquer tipo de esforco nas vigas. Como os poérticos estdo
posicionados perpendicularmente & direcdo de atuacdo do vento e ndo ha qualquer
ligacdo entre eles, as acbes horizontais sdo resistidas exclusivamente pelos pilares,
que sozinhos ndo séo capazes de apresentar rigidez significativa.

Observa-se, ainda na Figura 20, que para a carga de 1 kN, um valor
relativamente muito pequeno aplicado uniformemente na diregdo Y em todos os niveis
do pavimento, os deslocamentos resultantes séo relativamente grandes, atingindo
49,95 cm no topo da estrutura.

Entretanto, quando as vigas secundarias sao consideradas ha uma
redistribuicdo significativa de esfor¢os. Essas vigas passam a trabalhar no sistema de
contraventamento, havendo assim uma grande reducdo dos deslocamentos dos
pavimentos em todos os niveis.
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Figura 19 - Translacdo X devida a acéo Figura 20 - Translacdo Y devida a acéo
do vento segundo o eixo X do vento segundo o eixo Y
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Os momentos torgores, resultantes da transmissdo de momentos fletores das
vigas secundarias, sdo consideraveis, apesar da inércia a torcdo ser reduzida e da
secao transversal da viga ndo ser a mais adequada para resistir este tipo de
solicitacdo. O maximo momento torgor que as vigas (se¢do 12 x 60 cm) poderiam
resistir no caso de tor¢ao pura, considerando concreto C20, seria 2,44 kN.m. Quando
da solicitagdo de flexo-torcdo esse valor diminui, em funcdo da contribuicdo das
tensdes de compressao devidas ao esforco cortante.

Para os arranjos com inércia a torcdo reduzida a 20% e 10% de |; os
momentos tor¢cores maximos verificados ao longo de toda a estrutura sdo 3.73 kN.m e
2.87 kKN.m respectivamente. Com esses valores seria necessario redimensionar as
sec¢Oes transversais das vigas para resistir os esforgos de torg¢ao.

O desejavel € que essas tensdes de compressdo no concreto obtidas com um
determinado valor de reducdo de I, no caso de tor¢do de compatibilidade, sejam
compativeis com as secdes transversais das vigas. Isso ocorre por exemplo para 0s
arranjos com inércia a torcao reduzida a 1 e 5% de |, onde foram obtidos valores
maéaximos de 0,76 kN.m e 2,07 kN.m, respectivamente.

3.3.2 Caso 02

Um outro caso interessante é apresentado na Figura 21. Nesse a formacédo
dos porticos se d4 mesmo sem haver uma perfeita continuidade das vigas em relacao
a flexdo. O acréscimo de deslocamentos provenientes da ndo consideracado das vigas
secundarias € bastante significativo em relacdo ao modelo que as consideram.
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Figura 21 - Estrutura com consideracao das vigas secundarias - caso 02

39

Confrontando os resultados obtidos do processamento de ambos os modelos,
observa-se no arranjo sem vigas secundarias um acréscimo de deslocamentos da
ordem de 1238,17% no topo da estrutura para a acdo do vento segundo o eixo X,
como se apresenta na Figura 22. Na direcao Y essa reducao de deslocamento é
insignificante, chegando no maximo a 4,52 % para as estruturas analisadas, Figura

23.

Para esse caso, ao contrario do caso anterior, a redu¢do dos deslocamentos
tem pouca relagdo com a inércia a tor¢do das vigas. Observam-se também que o0s
pequenos trechos de vigas entre as ligacdes viga-viga encontram-se, para 0 vento
segundo a direcdo X, submetidos a esforcos de torcdo que, apesar de ndo serem
relativamente grandes, necessitam serem considerados no dimensionamento e na
verificacdo das tensdes.
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3.3.3 Caso 03

Observa-se na direcdo Y da estrutura estudada anteriormente, e também na
direcdo X da estrutura analisada no caso 01, que a consideracdo das vigas
secundarias ndo tem grande importancia quando existem estruturas aporticadas
primarias nas dire¢cdes consideradas. Visando uma melhor compreensdo do que
ocorre nesses casos foi examinada a estrutura mostrada na Figura 24, que apresenta
pares de pérticos dispostos perpendicularmente, proporcionando ligaces entre eles
similares as que ocorrem nos casos supracitados.

200 f 100 | 100 f 200

7 7

% /
o
o
™~
YY), mh —,
(@)

= |+

| 100

) P, I
/ I
v _ .

Unidade: cm
X

Figura 24 - Estrutura com porticos dispostos perpendicularmente - caso 03

Para efetuar a andlise, essa estrutura foi modelada de dois modos: o primeiro
admite as ligacBes entre as vigas perpendiculares e o segundo considera os porticos
de cada direcdo atuando independentemente, como se estivessem em niveis
diferentes, Figura 25.

Figura 25 - Estrutura com e sem a consideragéo das ligagfes entre pérticos perpendiculares

Através dos resultados obtidos observa-se que realmente ndo ha grandes
diferencas de deslocamentos entre os modelos, conforme € mostrado na Figura 26.
Isso comprova que o efeito, para os deslocamentos, nas diregcbes onde existem
porticos primarios atuando é relativamente pequeno.
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Figura 26 - Translacdo X devida a a¢do do vento segundo o eixo X (m)

Para os esforgos, entretanto, os resultados obtidos com a utilizagdo dos dois
modelos divergem, o que pode comprometer a seguranca em alguns casos. A
consideracdo das ligacbes provoca o aparecimento de esforgcos que normalmente
seriam ignorados.

3.3.4 Caso 04

A influéncia das ligagBes de vigas secundéarias perpendiculares a acdo do
vento ndo é significativa quanto aos deslocamentos, mesmo nos casos onde 0s
pilares estdo conectados ao poértico principal por meio de vigas de grande rigidez,

como mostrado na Figura 27, vento X.

200 __100__100_, 200

MY
Y

200

\
\
\
\
\

100 |

| +

| 100

\
\
\
\
\
\

200

w4
MY
MY

Unidade: cm
X

Figura 27 - Estrutura com vigas secundarias de grande rigidez - caso 04

Para a mesma estrutura, porém sem as vigas secundarias observam-se que
alguns pilares séo ligados ao resto da estrutura exclusivamente através do diafragma,
utilizado para modelar as lajes. Desse modo ndo h& transmisséo de esforgo normal a
esses pilares e a estrutura, para o vento segundo a direcdo Y, fica sujeita a
deslocamentos muito maiores comparados aos obtidos do modelo com as vigas
secundarias, conforme pode ser observado na Figura 29. O acréscimo de
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deslocamentos provocado pela ndo consideragéo das vigas secundarias na estrutura
de contraventamento, chega nesse caso a 415,50% no topo da estrutura.

Na direcdo X, pelas razbes ja apresentadas, o deslocamento maximo sofre
um acréscimo de apenas 12,00%, conforme mostrado no Figura 28.
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Os efeitos mostrados tornam-se mais evidentes quanto maiores as rigidezes
dos elementos envolvidos, e menor o nUmero de elementos do sistema de
contraventamento completo.

As diferencas percentuais, entre modelos com e sem a consideracdo das
vigas secundarias, mostradas em cada caso, referem-se exclusivamente aos modelos
aqui apresentados. O que significa que para estruturas de contraventamento mais
complexas, que apresentam uma propor¢cdo relativamente menor de vigas
secundarias que necessitam ser modeladas, 0s percentuais de redugfes tendem a
diminuir.

Em funcéo dos recursos de “hardware” e “software” que se dispbe atualmente
pode-se recomendar, como procedimento mais adequado, que se considere na
estrutura de contraventamento todas as vigas secundarias presentes. Exceto aquelas
gue, a priori, se tenha certeza que nao estéo trabalhando.

No tocante ao valor da inércia a torcéo a ser utilizado nessas estruturas, para
0 caso das tor¢bes de compatibilidade, acredita-se que duas possibilidades devam ser
ressaltadas:

a) quando se pretende eliminar os momentos torgores, por julgar que tal
procedimento ndo provoca discrepancias significativas no comportamento da
estrutura, pode-se adotar uma reducéo a 1% de I;

b) quando se presume que 0os momentos torcores Sdo importantes para a
reducdo dos deslocamentos da estrutura, como no caso 01, pode-se adotar valores
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em torno de 10% de Il;. Tendo em vista os casos onde as rotacbes podem provocar
problemas de ductilidade a utilizagéo desse valor de redugédo também é interessante.

Vale frisar ainda, que a consideracdo das vigas secundarias perpendiculares
a direcao de atuacéo do vento realmente ndo tem grande importancia quando existem
porticos verdadeiros nas direcdes consideradas.
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Resumo

O crescimento da populacdo urbana, bem como as diferencas sociais brasileiras, tém
causado significativa degradacdo nas condi¢des de vida e de moradia em nosso pais.
Tal fato vem reforcar a necessidade de se intensificar as pesquisas que tenham como
objetivos a producdo de alternativas tecnoldgicas para solucionar-se tais problemas.
N&o é ainda comum no Brasil 0 uso de chapas com dentes estampados para se fazer a
conexao de pecgas estruturais de madeira, apesar dessas se apresentarem como uma
Otima alternativa estrutural e econdmica para tal. A norma brasileira, NBR 7190/97 —
Projeto de Estruturas de Madeira, ndo apresenta um método com os critérios de
dimensionamento para tais tipos de ligacdo. Baseado em estudos teoricos e
experimentais desenvolvidos no Laboratorio de Madeira e de Estruturas de Madeira
(LaMEM), do departamento de Engenharia de Estruturas da Escola de Engenharia de
Séo Carlos, Universidade de Sao Paulo, sédo apresentados neste trabalho contribuigdes
para o desenvolvimento de tais critérios para o dimensionamento destas ligacdes. O
presente estudo foi desenvolvido para atender as especificacfes de espécies tropicais
nativas e de reflorestamento encontradas em territério nacional.

Palavras-Chave: ligacdes; chapas com dentes estampados; conector metalico.

1 INTRODUCAO

O crescimento da populagéo urbana brasileira associado a escassez de oferta
de infra-estrutura publica como hospitais, creches, estabelecimentos escolares, entre
outros, tém reforcado a necessidade de se desenvolver métodos alternativos que
simplifiguem os processos construtivos e permitam que haja uma reducdo nos custos
dessas obras.

Os processos convencionais tém, cada vez mais, se mostrado pouco
eficientes para resolver a problematica da demanda pelos diferentes tipos de
edificacdes urbanas e rurais. Diante deste fato, 0s processos construtivos
industrializados conseguem ganhar espaco e vém se mostrando altamente
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interessantes para solucionar os problemas supracitados, em particular, considerando
a relacao custo-beneficio.

Entretanto, tratando-se de estruturas de cobertura executadas com madeira
no Brasil, que abrangem a grande maioria das habitagcBes convencionais, segundo
SOUZA (1995), ndo mais que 5% das estruturas de cobertura, executadas em nosso
pais, utilizam a pré-fabricacao.

E nesse contexto que se insere o estudo da ligacdo entre as barras das
estruturas executada por meio de conectores metalicos, comumente chamados de
CDE's (chapas com dentes estampados).

No Brasil, a NBR 7190/97: Projeto de Estruturas de Madeira, da Associagdo
Brasileira de Normas Técnicas (ABNT), documento normativo de nivel equivalente as
principais normas internacionais, ainda ndo apresenta critérios conclusivos para o
adequado dimensionamento das ligacfes por CDE’s. Esta circunstancia se constitui
numa componente restritiva a efetiva disseminacdo desta tecnologia no contexto
brasileiro das estruturas de madeira.

2 OBJETIVOS

No presente trabalho, objetivou-se fornecer subsidios tecnolégicos aos
profissionais ligados ao projeto e a construcdo de estruturas de madeira, visando a
difusdo dos processos construtivos industrializados em nosso pais, na busca pela
garantia da qualidade da estrutura, num contexto de alta competitividade, e ainda,
contribuir para o estabelecimento de critérios para o dimensionamento das ligacbes
entre pecas estruturais de madeira por meio de conectores metalicos com dentes
estampados.

Na busca pela generalizacdo dos resultados obtidos, foram considerados os
ensaios com diferentes espécies de madeira, sejam nativas ou de florestas artificiais,
abrangendo as varias classes de resisténcia previstas na NBR 7190/1997.

3 REVISAO BIBLIOGRAFICA

3.1 Contextualizacao

No que concerne aos aspectos tecnoldgicos, hd muito se tem observado que
0S processos construtivos convencionais ndo séo eficientes para a solucdo dos
problemas acima citados, devendo ser fortemente consideradas as alternativas da
pré-fabricacdo e da industrializacdo como mais promissoras para atender as
necessidades atuais e futuras.

A industria da construcao civil e os produtores de materiais de constru¢cdo vém
buscando encurtar distancias entre as expectativas e a realidade, com o intuito de
promover o desejado desenvolvimento tecnologico de modo equilibrado e racional.

Ao mesmo tempo, 0s documentos normativos mais recentes tém incorporado
avancos em diversas areas do conhecimento, fazendo com que velhas barreiras
sejam gradativamente transpostas e novas tecnologias sejam, entdo, disseminadas,
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contribuindo para que o pais, cada vez mais, acompanhe a evolug¢do tecnoldgica ja
atingida em outras partes do mundo.

O presente trabalho, intitulado Critérios para o dimensionamento da ligacéo
entre pecas estruturais de madeira através de chapas metalicas com dentes
estampados (CDE), esta inserido neste contexto. E buscada aqui a geragédo de
subsidios para o desenvolvimento racional de projetos que mantenham a
competitividade da madeira como material estrutural.

Desde o surgimento das chapas metélicas com dentes estampados (CDE’s),
detalhadas abaixo, diversas pesquisas vém sendo desenvolvidas no tocante a este
sistema. Entretanto, em nosso pais, tal estudo tem experimentado importancia apenas
a partir do final da década de 80 do século passado. Mesmo assim, poucas
informagfes consistentes sdo encontradas a respeito do assunto na literatura técnica
nacional.

De acordo com ALMEIDA (1997), por se tratar de um sistema de ligacdes
consideravelmente recente, em nivel nacional, sdo poucas as informacbes
experimentais sobre o comportamento das ligacbes de pecas de madeiras nativas
brasileiras fixadas com CDE's.

O assunto comecou a ganhar forca em nosso pais a partir do agravamento do
problema de moradia, em particular nos anos 80, que tendia a um significativo
agravamento. Como dado estatistico, de acordo com os recenseamentos feitos no
periodo de 1940 a 1980, acusa-se o crescimento da populacao brasileira de 40 para
120 milhdes de habitantes, com o agravante da populacéo urbana de 1940 ser de 13
milhdes (31% da populacéo total), enquanto, em 1980, era de 80 milhdes (76% da
populacéo total), BARROS (1991).

De acordo com o ultimo censo demogréfico realizado no ano de 2000 pelo
IBGE, a populacdo brasileira atinge 169.590.693 habitantes. Deste numero,
137.755.550 sdo residentes em zona urbana, o que corresponde a uma parcela de
81,23% da populacéo total brasileira. Isto significa que, nos ultimos vinte anos, o
crescimento da populacao urbana foi de 72%.

BARROS (1992) afirma, ainda, que a industria da construgdo civil no ramo das
estruturas de madeira ndo vinha sendo objeto de atencdo em nosso pais, dada a
predominancia do modo artesanal como tais estruturas sdo produzidas, situacéo esta
gerada em funcdo do reduzido numero de profissionais, engenheiros civis,
especializados no assunto e conscientes do potencial e das possibilidades que a
madeira pode proporcionar a construgdo civil, bem como da reducdo do numero de
oficiais carpinteiros capacitados para a execucédo de obras.

Os trabalhos mais relevantes publicados a respeito do tema, em nosso pais, ja
realizados apos a implantacdo do Método dos Estados Limites no célculo de
Estruturas de Madeira, sdo os de BARALDI (1996), em que foram definidos os
métodos de ensaio para ligacdes de estruturas de madeira por chapas com dentes
estampados e o de SERAPHIM E FRANCO (2001), no qual se estudou o
comportamento da resisténcia e da rigidez de ligac6es tracionadas, unidas por chapas
com dentes estampados, em funcdo do aumento da espessura das pecas de madeira
solidarizadas.

Os referidos autores evidenciaram, em seus trabalhos, a necessidade de se
estabelecer critérios para o dimensionamento da ligacdo por CDE’s para que seja
possivel otimizar o dimensionamento das citadas liga¢des, compatibilizando custo e
garantindo a competitividade das estruturas de madeira.
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3.2 O Sistema de ligagdo por conectores metalicos

Um dos grandes responsaveis pelo desenvolvimento internacional da industria
das estruturas de madeira tem sido o emprego das chapas metalicas com dentes
estampados (CDE) na producao de estruturas trelicadas para cobertura.

Figura 1 — Estrutura de cobertura executada com CDE’s como elemento de unido nas ligacdes

Tal sistema foi originalmente desenvolvido em 1955 nos Estados Unidos por J.
Calvin Jureit (Gang-Nail, 1975), e € composto por ligacoes e fixacbes de elementos de
madeira através de cobrejuntas metalicas, projetadas para maximizar sua resisténcia
em funcéo das condicdes de trabalho (tracdo, compressao, flexdo e cisalhamento).

Esses conectores foram concebidos como alternativa econ6mica para a
confeccdo de ligagbes e, consequentemente, de coberturas mais leves com madeira
de espécies menos nobres, aplicando-se conceituacdo diferente de projeto e de
construcado, utilizando-se pecas de menores dimensdes, promovendo uma melhor
distribuicdo de cargas e, finalmente, um alivio das tensdes atuantes nessas pegas,
gerando economia de madeira, maior eficiéncia de montagem e melhor controle de
qualidade nas obras.

Figura 2 — Exemplo de um CDE
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Essas “chapas-prego”, como s&o usualmente chamadas, tém menor
espessura e maior resisténcia, solucionam inconvenientes tais como a exigéncia de
pregos ou parafusos de didmetro e peso elevados e possibilitam a diminuigédo da area
uatil da secéo transversal das pecas, entre outros.

Inicialmente, nessas talas metdlicas, os pregos eram colocados um a um, em
trabalho mais demorado e artesanal. Na continuacao, surgiu a chapa com pregos ja
estampados segundo angulos retos em relacdo a seu plano. O processo de ligacao
consiste basicamente em se colocar as pecas a serem ligadas, em posicionar as
chapas e proceder a respectiva prensagem. Isto possibilita a producdo em larga
escala, contribuindo para justificar a idéia da industrializacdo das estruturas de

madeira.

‘l‘riTr‘-:ﬁ!i_"" R L e 1

Figura 3 — Esquema de prensagem do CDE

No que se refere ao Brasil, € oportuno lembrar que, segundo SOUZA (1995),
em torno de 75% das construgdes tém suas estruturas de cobertura executadas em
madeira, mas menos de 5% empregam ligagcdes com CDE.

3.3 Os conectores metalicos

Os conectores metalicos utilizados no presente trabalho sdo fabricados com
aco galvanizado a quente e contém as seguintes especificacdes dadas pelo
fabricante:

- Atendimento aos requisitos da ASTM A446-72 Grau A,
- Tensdo admissivel & tragcdo de 14KN/cm?;

- Cisalhamento admissivel de 9,8KN/cm?;

- Limite de escoamento de 23,2KN/cm?;

- Limite de resisténcia a tracdo de 31,64KN/cm?;

Constam ainda, a seguir, algumas informacg6es fornecidas pelos fabricantes e
que foram utilizadas nos célculos realizados no presente trabalho:
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- NGimero de dentes de 1,5 dentes/cm?;

- Espessura de 1,23mm (chegando até 1,38mm);

- Comprimento dos dentes de 7,8mm;

- Quantidade efetiva de aco que resiste as solicitacbes longitudinais: 32,7%;
- Quantidade efetiva de aco que resiste as solicitacbes transversais: 70,2%;
- Peso especifico de um CDE: 1,05g/cm?

3.4 Normalizagao internacional

Em diversos paises, a ligacdo por CDE’s em estruturas de madeira ja € um
sistema muito bem aceito, tendo cada um seus métodos e critérios de
dimensionamento. A seguir serdo apresentados alguns dos principais documentos
normativos internacionais, métodos de ensaio e critérios de dimensionamento por eles
utilizados.

Dentre os documentos normativos internacionais, primeiramente pode ser
citado o ANSI/TPI (American National Standards Institute/Truss Plate Institute), 6rgao
norte-americano responsavel pelo desenvolvimento tecnolégico na éarea de
conectores metalicos. O documento normativo do ANSI/TPI apresenta trés modos
basicos de ruptura que devem ser verificados em uma ligagcao por chapas com dentes
estampados, sendo estes: por tracdo na chapa de aco, cisalhamento da chapa de aco
e, ainda, o arrancamento dos dentes da chapa da peca de madeira.

Outra Norma que deve ser abordada € a norma canadense, a Canadian
Standards Association - CSA S347 - Methods of test for evaluation of truss plate
used in lamber joints. De acordo com essa norma, o dimensionamento das ligacbes
é feito levando em conta alguns pardmetros: as espécies de madeira utilizadas, a
orientacdo dos conectores em relagdo ao carregamento aplicado, a orientacdo do
carregamento em relacdo as fibras da madeira e a orientagdo dos conectores em
relacdo as forcas de cisalhamento.

E levada em conta no dimensionamento das ligacdes a resisténcia Ultima ao
arrancamento dos dentes dos conectores, resisténcia dos conectores ao esforco
cortante e ainda o estado limite de utilizag&do, devendo os efeitos do carregamento ser
inferiores, ou no minimo, iguais a resisténcia ao arrancamento dos dentes do
conector.

E importante também abordar o Eurocode 5 - Design of timber structures -
Part 1-1: General rules and rules for buildings que, em seu anexo D, apresenta 0s
critérios de dimensionamento para as ligagdes por chapas com dentes estampados.
Segundo este documento normativo, deve ser analisada a capacidade resistente dos
conectores, a resisténcia de ancoragem destes, a resisténcia da ligacdo ao
arrancamento e ainda a resisténcia do conector aos esfor¢os solicitantes (verificando-
se tracdo, compressao e momento).

Outros documentos normativos relevantes ao estudo podem citados como a
NCH 1198 — Madera — Construcciones de Madera — Calculo, do Instituto Nacional de
Normalizacién — Chile ou ainda a norma Inglesa BS — 6948.

A atual norma brasileira para projeto de estruturas de madeira, a NBR
7190/1997, documento baseado no método dos estados limites, no que se refere as
ligagbes por chapas com dentes estampados, ndo explicita os critérios para seu
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dimensionamento, trazendo em seu anexo C apenas um roteiro para a realizacdo dos
ensaios para verificagdo do desempenho das citadas ligacoes.

Nesse contexto, deve ser citado o trabalho desenvolvido por BARALDI
(1996), no qual sdo sugeridos os métodos de ensaio das ligagcdes em estruturas de
madeira por chapas com dentes estampados, a partir dos modos de ruptura a que
estas ligacbes estao sujeitas.

Trés modos basicos de ruptura foram identificados e recomendadas suas
verificacdes, sendo:

- Trac&o da chapa;
- Cisalhamento da chapa;
- Arrancamento dos dentes da chapa da pega de madeira.

De acordo com a NBR 7190/97, “a resisténcia das ligagbes por chapas com
dentes estampados é definida pelo escoamento da chapa metélica ou pelo inicio de
arrancamento da chapa, ou por qualquer fenbmeno de ruptura da madeira, ndo se
tomando valor maior que a carga aplicada ao corpo-de-prova para uma deformacao
especifica residual da ligacdo de 2°,, medida em uma base de referéncia
padronizada, igual ao comprimento da chapa metalica na direcdo do esforco
aplicado”.

Um aspecto importante que deve ser observado através da revisdo
bibliografica é que em todos os documentos normativos estudados ha uma
concordancia quanto aos modos de falha da ligagdo, que sdo o arrancamento da
chapa metalica, a ruptura desta por tragcdo, ou ainda, a ruptura da chapa metélica por
cisalhamento.

Entretanto, ndo foi encontrada nos registros disponiveis, qualquer referéncia
onde a énfase do trabalho tenha sido avaliar a adequag&o de um modelo matematico
para descrever o comportamento de ligacées nas quais o estado limite Ultimo seja
provocado pelo arrancamento da chapa.

Tal arrancamento, em geral, é imediatamente precedido pelo fato de se ter
atingido a resisténcia ultima ao embutimento dos dentes da chapa na madeira.

Assim sendo, pode-se considerar que a abordagem principal do trabalho ora
apresentado se constitui, efetivamente, numa contribuicdo para a definicdo dos
critérios de dimensionamento das mencionadas ligagfes entre pecas estruturais de
madeira.

4 MODELO MATEMATICO DESENVOLVIDO

Considere-se a figura 4, na qual estd esquematizada uma ligacao tracionada
entre duas pecas de madeira interligadas por CDE'’s, aplicadas paralelamente a
direcéo das fibras e da forca de tracgéo:
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Figura 4 — Esquema de uma ligacéo tracionada com CDE

Isolando-se o conector metalico para a realizacao do equilibrio de forcas, este
pode ser proposto conforme segue:

Y
by
A=K
e,
; SMa=0
ih,
% E*E: R *h_d (1)
emb
e°i ----------- 2 2 2
______ An_. Remb
n
= F\)emb :E' hd €4 " Temp (2)

Nas expressoes 1 e 2 tem-se:

— Forca de tracdo aplicada
b - Largura das pecas interligadas
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Remp — Resultante das forcas de embutimento
n - Numero de dentes de uma chapa

hyg - Altura do dente

€y - Espessura do dente

Cemb — Tensao atuante de embutimento

De(1)e(2), chega-se a:

h

F
B3 'hd'ed'gemb'7d )

b
2

2
_ n-e,-hy oo

b

F (4)

No instante em que a tensdo de embutimento alcanca seu valor maximo (fem),
atinge-se a forca considerada de ruptura na ligagdo e ¢é desencadeado o
arrancamento da chapa, sem aumento sensivel da forca aplicada (como se observou

nos ensaios). Deste modo, é possivel admitir, na ruptura:

2
_ n-€q 'hd ) femb,o
b

Vale registrar que para angulos o quaisquer entre as fibras da madeira e a
posicdo da chapa, pode-se trabalhar com o valor de femp ¢ -

(5)

A partir da expressao (5), é possivel a determinacdo de quaisquer das
variaveis envolvidas, uma vez conhecidas as demais.

Na pratica, a determinacdo foi feita conhecendo-se o valor de calculo da
resisténcia ao embutimento, nas direcdes desejadas. Deste modo, determinam-se
todos os valores de calculo da forca que sera resistida pelos n dentes das chapas
utilizadas.

Na avaliacdo experimental da expressao proposta, é importante lembrar:

— A resisténcia ultima ao embutimento € um valor superior a chamada resisténcia
convencional ao embutimento, obtida conforme recomendado pela NBR 7190/97.
Assim, no desenvolvimento deste trabalho, as comparacdes serdo efetuadas tanto
para a condicdo de resisténcia Ultima como para a condigdo de resisténcia
convencional.

— A NBR 7190/97 prescreve quatro classes de resisténcia para as dicotileddneas
(C20, C30, C40 e C60) e trés classes de resisténcia para as coniferas (C20, C25 e
C30). Mesmo sabendo-se que o emprego dos conectores metéalicos se verifica com
maior freqléncia para espécies até a classe C40, neste trabalho foram buscados lotes
gque atendessem a todas as classes preconizadas.

— Neste trabalho procurou-se, também, focar a parte experimental no tocante as
ligagbes tracionadas, recomendando-se futuras abordagens para as ligacdes
comprimidas.
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5 MATERIAIS E METODOS

Para abranger todas as classes de resisténcia preconizadas pela NBR
7190/97, foram empregadas espécies das dicotileddneas e das coniferas.

As dicotiledbneas utilizadas foram:

- Cedrilho (C20): Seu nome cientifico é Erisma sp. Trata-se de espécie
tropical, encontrada em quase todas as regides da Floresta Amazbnica, com
densidade aparente, a 12% de umidade, entre 0,55 e 0,60g/cm?.

- Cambara (C30): Seu nome cientifico é Erisma uncinatum. Trata-se de
espécie tropical, encontrada em quase todas as regides da Floresta Amazbnica, com
densidade aparente, a 12 % de umidade, entre 0,65 e 0,70g/cm®.

- Eucalipto Grandis (C40): Seu nome cientifico é Eucalyptus grandis. Sua
densidade aparente, a 12% de umidade, pode variar entre 0,7 e 0,9 g/cm3. E uma
arvore de reflorestamento que se desenvolve muito bem em regides de clima tropical
a temperado, resistindo até aproximadamente (-5°C).

- Peroba Rosa (C60): Seu nome cientifico € Aspidosperma polyneuron. Sua
densidade aparente, a 12% de umidade, varia entre 0,8 e 0,9 g/cm®. E normalmente
encontrada em toda a bacia do rio Parana, abrangendo os Estados de Goias, Minas
Gerais, Mato Grosso do Sul, Mato Grosso, Rondbnia, Sdo Paulo, Parana e Santa
Catarina, atingindo Argentina e Paraguai.

As coniferas utilizadas nos estudos foram:

- Pinus Taeda (C20): Seu nome cientifico € Pinus taeda. Trata-se de espécie
com densidade aparente, a 12% de umidade, variando entre 0,45 a 0,65 g/cm®. E
origindria das regides leste e sudeste dos Estados Unidos, com uma area de
ocorréncia extensa e descontinua.

- Pinus Caribaea (C25): Seu nome cientifico € Pinus caribaea. Trata-se de
espécie com densidade aparente, a 12% de umidade, variando entre 0,4 e 0,6g/cm?®,
semelhante a outras espécies de Pinus. Sua ocorréncia é muito ampla, sendo
encontrado naturalmente na costa Atlantica da América Central, de Belize até a
Nicaragua.

7

- Pinus Elliottii (C30): Seu nome cientifico é Pinus elliottii. Trata-se de
espécie com densidade aparente, a 12% de umidade, variando entre 0,45 e 0,69/cm3,
semelhante a outras espécies de Pinus. Sua area de ocorréncia natural € menos
ampla que a do Pinus taeda mas por vezes, ambas se confundem. E geralmente
encontrada no sudoeste dos Estados Unidos.

As espécies de Pinus aqui mencionadas sdo amplamente utilizadas, no Brasil,
em florestas plantadas.

Na experimentacéo realizada foram utilizados também conectores metalicos
fabricados pela empresa Gang-Nail do Brasil, com especificacfes ja apresentadas
anteriormente.

Trés tipos de ensaio foram realizados para a avaliacdo do modelo
experimental proposto e estdo mostrados a seguir:

- Ensaios de Compresséao Paralela em corpos-de-prova,;
- Ensaios de Cisalhamento em corpos-de-prova,
- Ensaios de Tracg&o nas ligacoes.
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Figuras 5 e 6 — Ensaios de Compressao paralela e de Embutimento em corpos-de-prova
padronizados

Figuras 7 — Ensaios de Tracdo da Ligacéo

6 RESULTADOS FINAIS

A seguir estdo apresentados os resultados obtidos na fase experimental do
estudo.

Apb6s a realizagdo dos ensaios de compressdo paralela, as espécies
estudadas foram classificadas nas seguintes Classes de Resisténcia, conforme
preconizado pela NBR 7190/97:

Tabela 1 — Classificagc8o das espécies estudadas quanto as Classes de Resisténcia

Coniferas Classe de Resisténcia
Pinus Taeda C 20
Pinus Caribea C 25
Pinus Eliotti C 30

Dicotiledbneas Classe de Resisténcia

Cedrilho C 20
Cambara C 30
Eucalipto Grandis C 40
Peroba Rosa C 60
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Para avaliar o comportamento das liga¢cGes foram obtidos dois valores para a
resisténcia ao embutimento que sdo a resisténcia Ultima ao embutimento, e a
resisténcia convencional a 2%, conforme preconizado pela NBR 7190/97.

Estes valores dos ensaios de embutimento foram aplicados na expressao
obtida através do modelo matematico e a seguir, comparados com os dois valores
obtidos nos ensaios de tracdo da ligacdo, sendo estes o Valor Ultimo de Resisténcia
da ligacdo a Tracdo e o valor convencional a 2%, conforme preconizado pela NBR
7190/97.

Apoés feita esta avaliacdo, foi aplicado o teste estatistico da comparacédo de
pares para a validacdo do modelo, tendo-se obtido os seguintes resultados:

Tabela 2 — Avaliacdo Estatistica para os resultados obtidos a partir do Embutimento Ultimo e
com as chapas orientadas paralelamente as fibras da madeira

Espécie Intervalo de Confianga
Peroba Rosa -31,7 < p < 200
Eucalipto Grandis | -26,6 < p < 122
Cambara -1179 < p < 36
Cedrilho 518 < p < 64
Pinus Elliottii 55,6 < p < 139
Pinus Caribaea |-1044 < nu < 110
Pinus Taeda 545 < p < 90

Tabela 3 — Avaliacao Estatistica para os resultados obtidos a partir do Embutimento segundo a
NBR 7190/97 com as chapas orientadas paralelamente as fibras da madeira

Espécie Intervalo de Confianca
PerobaRosa |-511,1 < u < -61
Eucalipto Grandis | -145,3 < u < 131
Cambara 239 < p < 201
Cedrilho 71,1 < p < 63
Pinus Elliottii 914 < p < 84
Pinus Caribaea |[-1494 < p < 84
Pinus Taeda 534 < p < 19
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Tabela 4 — Avaliag&o Estatistica para os resultados obtidos a partir do Embutimento Ultimo com
as chapas orientadas perpendicularmente as fibras da madeira

Espécie Intervalo de Confianga
Peroba Rosa 67 < p < 39
Eucalipto Grandis| -98 < pu < 64
Cambara -107 < p £ 51
Cedrilho -8 < p < 118
Pinus Elliottii 58 < p < 35
Pinus Caribaea 13 < p < 13
Pinus Taeda 2 < pu £ 66

Tabela 5 — Avaliagdo Estatistica para os resultados obtidos a partir do Embutimento segundo a
NBR 7190/97 com as chapas orientadas perpendicularmente as fibras da madeira

Espécie Intervalo de Confianga
Peroba Rosa -116 < p < 10
Eucalipto Grandis| -85 < p < 97
Cambara 46 < p < 120
Cedrilho 64 < p < 13
Pinus Elliottii -0 < p £ 26
Pinus Caribaea | -101 < pu < 48
Pinus Taeda -3 < p £ 62

Merecem especial destaque na avaliacdo estatistica apresentada acima os
valores obtidos para a espécie Peroba Rosa na Tabela 03. Sabe-se que os
conectores metalicos obtém melhor desempenho quando empregados com madeiras
de classe até C40. O lote de Peroba Rosa utilizado nos ensaios foi classificado como
C60, conforme Tabela 01, e o resultado estatistico obtido aponta que neste caso
podem, efetivamente, ocorrer dificuldades na cravacdo das CDE, prejudicando a
aplicacado do modelo tedrico apresentado.

Entretanto, em todos os demais casos, como 0 zero pertence a todos 0s
intervalos de confianca calculados (seis amostras por espécie, 95% de confiabilidade),
admite-se que podem ser considerados estatisticamente equivalentes os resultados
tedricos e os experimentais para a forca maxima nas ligacdes estudadas. Com isto,
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fica evidenciada a validade da expressao abaixo para a estimativa da forca méaxima
nas ligacbes com CDE’s.

7 CONCLUSOES FINAIS

Através do estudo e da avaliagdo dos varios fatores envolvidos no
comportamento das ligacdes em pecas de madeira por conectores metélicos com
dentes estampados e da ligacdo propriamente dita, podemos apresentar as seguintes
conclusdes:

O estado limite decorrente do arrancamento do CDE, € um dos fendmenos que
podem ocorrer com bastante frequiéncia nas ligacdbes em estudo e € um fator
determinante no dimensionamento de tal ligacdo. Buscou-se no presente estudo
promover um equacionamento do problema e a subseqliente experimentacdo de
modo que a falha ndo ocorresse pela ruptura do conector metalico. Para tal, obteve-
se, conforme j& discorrido anteriormente no presente trabalho, a equagédo que segue
abaixo (os par@metros envolvidos ja foram explicitados anteriormente):

2
n-€, 'hd : femb,O
b

F =

A expressao fornece estimativas muito satisfatérias no caso das ligacdes
tracionadas, nas quais 0s conectores metélicos com entes estampados estejam
posicionados a 0° e a 90° em relacdo a direcdo das fibras e da forca aplicada. A
validade da expressao ficou evidenciada quer no caso de se trabalhar com os valores
ultimos da resisténcia da ligacdo e da resisténcia ao embutimento, quer se trate dos
valores convencionais (dados pela NBR 7190/1997) da resisténcia da ligagdo e da
resisténcia ao embutimento.

Destaca-se que € preciso conhecer apenas o valor da resisténcia ao
embutimento da espécie de madeira para a qual se deseja dimensionar a ligacéo, e
0s parametros geométricos envolvidos no problema para se estimar a forca méaxima
gue sera resistida por esta ligagéao.
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DETALHES DE LIGACAO ENTRE PILARES MISTOS
PREENCHIDOS E VIGAS DE ACO: ESTUDO
EXPERIMENTAL

Silvana De Nardin* & Ana Lucia Homce de Cresce El Debs 2

Resumo

Os pilares mistos preenchidos resultam da associacdo ago-concreto e apresentam excelentes
caracteristicas estruturais, econdmicas e construtivas. Entretanto, contrapondo-se a estas
vantagens, a sua utilizacdo esbarra num grande obstaculo: sua ligacdo com outros elementos
estruturais, sobretudo com as vigas. Face a este obstaculo, é necessario o desenvolvimento de
dispositivos de ligacdo que agrupem facilidade de execucdo e comportamento estrutural
satisfatorio. Neste trabalho sédo relatadas algumas estratégias utilizadas para ligar pilares
preenchidos a vigas de aco. Tais detalhes sdo classificados como ligagcdes semi-rigidas e
envolvem a utilizacdo de chapas de extremidade e parafusos "passantes™ ou a utilizacédo de
elementos ancorados no nucleo de concreto do pilar preenchido. Sdo apresentados resultados
da investigagdo experimental de quatro diferentes ligacGes. Duas destas ligagbes sdo
compostas por chapas de extremidade e barras rosqueadas e duas sdo soldadas sendo que,
numa delas foram utilizadas cantoneiras como elemento de ancoragem no nucleo de concreto
do pilar preenchido.

Palavras chave: pilar misto preenchido; analise experimental; ligacdes viga-pilar; concreto de
alta resisténcia; estruturas mistas.

1 INTRODUCAO

A utilizacdo dos pilares preenchidos é justificada por diversas vantagens que
envolvem aspectos estruturais, construtivos e econémicos. Entretanto, paralelamente
a estas vantagens, uma das maiores preocupacdes em relacdo a estes elementos é a
sua ligacdo com outros elementos estruturais.

Um dos aspectos que dificulta a elaboracdo de dispositivos de ligacdo para
pilares preenchidos € a questdao do confinamento. Embora alguns estudos tenham
mostrado que no caso de sec¢Bes retangulares e quadradas, o efeito de confinamento
do concreto ndo produz acréscimos consideraveis de resisténcia, a continuidade do
perfil tubular é importante em tais secdes e fundamental para as sec¢fes circulares.
Esta importédncia deve-se a melhoria conferida pelo efeito de confinamento ao

comportamento do concreto, sobretudo aqueles de alta resisténcia.

! Doutora em Engenharia de Estruturas - EESC-USP, snardin@sc.usp.br
2 Professora do Departamento de Engenharia de Estruturas da EESC-USP, analucia@sc.usp.br
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Outro fator importantissimo € a representatividade do custo da ligagdo em
relacdo ao custo da estrutura como um todo. No caso de estruturas de aco, o custo
das ligacfes corresponde a cerca de 50% do custo total da estrutura e este fator, por
si sO, torna imprescindivel o desenvolvimento de dispositivos de ligacédo
estruturalmente eficientes, de facil execugdo e baixo custo. Assim, um dispositivo de
ligacdo deve ser concebido e dimensionado considerando 0s seguintes aspectos:
capacidade resistente, capacidade de rotacdo e rigidez adequadas, facilidade de
execucdo e montagem, e custo reduzido.

Estudos de grande importancia vém sendo desenvolvidos com o intuito de
abordar casos gerais de ligacbes entre pilares preenchidos e vigas metélicas
entretanto, at¢é o momento, ndo ha métodos e recomendagbes normativas para o
dimensionamento destes dispositivos. E possivel encontrar alguns detalhes de ligacio
na literatura técnica publicada na dltima década, contudo tais sugestdes sao fruto de
estudos desenvolvidos em paises que tém grande preocupacdo com O
desenvolvimento de elementos estruturais e tipologias de ligacdo, adequados a
atuacao de acbes sismicas. Contudo, nos detalhes desenvolvidos para tal situagéo, €
possivel encontrar inspiracdo para o desenvolvimento de tipologias de ligacdo viga-
pilar preenchido aplicaveis a realidade brasileira. E o caso dos detalhes apresentados
neste trabalho.

2 ESTADO DA ARTE: TIPOLOGIAS DE LIGACAO ENTRE PILARES
PREENCHIDOS E VIGAS

Ao observar as diferentes tipologias de ligacdo propostas para pilares
preenchidos e vigas, verifica-se que estas podem ser reunidas, em funcdo da forma
com que os esforcos sdo transmitidos da viga para o pilar, em trés grandes grupos:

= ligagOes externas;
= ligagOes internas; e
= ligacBes mistas.

2.1 LigacOes externas

As tipologias de ligacdo denominadas "externas" sdo caracterizadas pela
transferéncia de forcas apenas pela ligacao direta da viga ao perfil tubular e podem ser
subdivididas em enrijecidas e ndo enrijecidas. Estas ndo enrijecidas sdo fruto da
soldagem direta das mesas da viga | a face do perfil tubular e da utilizagéo de chapas
de alma, que conectam a alma da viga ao pilar. Tais ligacdes externas séo simples, de
facil execucdo e baixo custo; além disso, ndo oferecem restricbes internas ao
bombeamento do concreto para o interior do perfil tubular. Em contrapartida,
resultados de alguns estudos experimentais e tedricos apontam grande concentracado
de tensdes nas paredes do perfil tubular na regido de ligacdo, ocasionando distor¢des
excessivas e possibilidade de falha de tais paredes. Os valores de resisténcia e rigidez
encontrados em experimentacgdes fisicas ndo atingem agueles necessarios para que a
ligacdo seja considerada de resisténcia total.

As ligacbes externas enrijecidas sdo caracterizadas pelo engrossamento do
perfil tubular na regiéo de ligacéo, decorrente da utilizacdo de enrijecedores continuos
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como anéis e diafragmas, localizados no perfil tubular e posicionados nas regides
correspondentes as mesas da viga |. A utilizacdo de painéis e diafragmas mostrou-se
antiecondmica devido a quantidade de material necessaria e ao custo de fabricacao,
em estudos realizados em diversos paises. Os principais estudos deste tipo de ligacdo
visam determinar a resisténcia a tracdo das chapas ligadas ao perfil tubular e os
resultados indicam comportamento adequado desde que a ligacdo tenha sido
projetada e detalhada corretamente.

Inserida neste contexto esta a proposta de VANDEGANS & JANSS (1995):
como a presenca do nucleo de concreto dificulta a utilizacdo de parafusos e porcas, 0s
autores propdem a utilizacdo de conectores tipo pino com cabeca reduzida, soldados a
face externa do perfil tubular com o auxilio de pistolas especiais (acredita-se que estas
pistolas sejam semelhantes aquelas empregadas para fixar os conectores de
cisalhamento as vigas de aco). Os outros elementos de ligacdo sdo soldados aos
pinos ou, presos a estes por porcas. Semelhante ao que acontece com os parafusos,
estes pinos estao sujeitos a esfor¢cos de tracdo e cisalhamento. Tomando como ponto
de partida esta forma de fixacdo dos pinos com cabeca a face do perfil tubular, foram
compostas quatro diferentes tipologias de ligacao, ilustradas na Figura 1:

= tipo 1: ligacdo com cantoneiras de alma (Figura 1a);

= tipo 2: ligacdo com chapa de extremidade estendida (Figura 1b);
= tipo 3: ligacdo com chapa de extremidade (Figura 1c);

= tipo 4: ligagcdo com cantoneiras de mesa (Figura 1d).

+ 4+
)+
+ [+ A
+ ||+ + ||+
+ )+
a b c d

Figura 1 - Ligag@es utilizando pinos com cabega fixados a face externa do perfil tubular -
VANDEGANS & JANSS (1995)

Uma forma interessante de conectar os pilares preenchidos as vigas metalicas
de secéo | foi proposta por FRANCE & DAVISON & KIRBY (1999). O dispositivo de
ligacdo idealizado e investigado com modelos fisicos, consiste em chapas de
extremidade e parafusos auto-atarraxantes fixados ao perfil tubular por meio de furos
abertos por processo de rotacdo continua. Este dispositivo foi batizado pelos autores
com o nome de "flowdrill connection" ou "ligagdo por rotacdo continua" por utilizar o
processo "flowdrill" para fazer os furos e o trecho de rosqueamento no perfil tubular.

Este processo consiste em aumentar localmente a espessura da chapa de aco
utilizando a energia térmica produzida por uma broca que, girando em alta velocidade,
é aplicada gradualmente sobre o metal base. Todo o processo é apresentado de forma
esquematica na Figura 2 e pode ser utilizado apenas em chapas de ago com
espessura menor que 12,5 mm. Este processo foi utilizado no dispositivo de ligagcédo
proposto por FRANCE & DAVISON & KIRBY (1999), pois nos pilares preenchidos ndo
€ possivel o aperto de porcas e parafusos apos a concretagem devido a presenca do
nucleo de concreto, que impede tais ajustes.
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first stage second stage

Figura 2 - Seqliéncia do processo "flowdrill" utilizado por FRANCE & DAVISON & KIRBY (1999)

Utilizando chapas de extremidade com a mesma altura das vigas e chapas
com altura maior - denominadas chapas ‘estendidas"-, foram definidos
respectivamente, dois tipos de ligacdo: flexivel e rigida. Além da altura da chapa de
extremidade, pardmetros como espessura do perfil tubular, dimensGes da viga
metélica e relacdo cortante/momento foram investigados. As principais caracteristicas
das ligacdes investigadas experimentalmente sdo dadas na Tabela 1.

Tabela 1 - Principais caracteristicas das ligacdes por rotacao continua investigadas por
FRANCE & DAVISON & KIRBY (1999)

Dimensdes do perfil Vigall Chapa de extremidade
Elemento tubular (mm) (mm)
14 (F) 200x200x8 457x152x52 10
15 (F) 200x200x8 356x171x45 10
16 (F) 200x200x6,3 356x171x45 10
17 (F) 200x200x8 254x146x31 10
22 (R) 200x200x10 356x171x67 25
24 (R) 200x200x10 356x171x67 25
F: flexivel e R: rigida

Em funcéo dos resultados experimentais encontrados, tem-se que:

= a variacdo na espessura do perfil tubular (elementos 15 e 16) ndo produz
mudancas significativas no comportamento Momento x Rotacdo da ligacao.
Verifica-se apenas uma maior capacidade resistente do elemento 15,
decorrente da maior espessura do perfil tubular;

= a utilizacdo de vigas de dimensdes diferentes (elementos 15 e 17) resulta em
variacOes significativas nos valores de capacidade resistente, rigidez inicial e
rotacdo da ligacao.;

= 0 elemento 24 foi classificado como uma ligagdo de resisténcia parcial devido
ao valor de momento resistente encontrado.

A ruina das ligacGes investigadas foi caracterizada pelo arrancamento dos
parafusos, ocorrida quando as faces do perfil tubular ja apresentavam grandes
deformacoes.
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2.2 Ligag0Oes internas

Projetadas para transmitir parte da forca atuante diretamente das mesas da
viga para o nucleo de concreto do pilar preenchido, as ligacGes internas sdo
caracterizadas por detalhes como a ancoragem completa da viga de secéao I, utilizacdo
de parafusos e chapas de extremidade, conectores de cisalhamento e/ou barras de
armadura soldadas as mesas da viga e ancoradas no nucleo de concreto do pilar.

Se comparadas as ligagcbes externas, estas tipologias normalmente
apresentam menor custo com material e mdo-de-obra além de permitir a transferéncia
direta de forcas, entretanto os dispositivos de ligacdo ancorados diretamente no
concreto introduzem restricdes ao bombeamento deste, podendo acarretar a formacéo
de vazios no nucleo do pilar preenchido.

Da observagcdo dos procedimentos adotados na pratica, AZIZINAMINI &
PRAKASH (1993) constataram que as tipologias de ligacdo utilizadas sé&o
caracterizadas, em grande parte, pela soldagem direta da viga ao perfil tubular. Esta
opcdo de ligacdo, baseada na experiéncia individual de alguns engenheiros e nos
poucos resultados experimentais disponiveis, traz inconvenientes como:

= a transferéncia das forcas de tracdo da viga para o pilar pode causar a
separacdo entre o nucleo de concreto e o perfil tubular, com conseqlente
aumento da tensd@o neste. Este acréscimo concentrado de tensfes produz
deformacdes que aumentam a rotacéo da ligagdo e diminuem sua rigidez;

= alta concentracdo de tensdes residuais; e

= 0s acréscimos de tensbes decorrentes da soldagem direta podem
comprometer o confinamento lateral que o perfil tubular exerce no nucleo de
concreto, importante para melhorar o seu comportamento, especialmente
daqueles de alta resisténcia.

Com estes inconvenientes das ligacdes externas em mente, AZIZINAMINI &
PRAKASH (1993) apresentam diversas propostas de ligacdes e elegem algumas para
investigar com experimentacdes fisicas e teodricas. As propostas em questdo podem
ser agrupadas em:

1. tipo A: as forgas atuantes na viga sdo transmitidas diretamente para o
ndcleo de concreto através de parafusos ancorados no mesmo. Uma variacdo desta
opc¢éao € a ancoragem dos elementos de ligacdo, diretamente no concreto. Estas duas
opcOes séo ilustradas na Figura 3.

/ PERFIL TUBULAR

( P/ PARAFUSOS COMUNS)
— DETALHE A

= PERFIL
PERFIL

/TUBULAR

PARAFUSQ,
ANCORADO

PORCAS
DETALHE A =

a) parafusos ancorados b) elementos ancorados

Figura 3 - Detalhe de ligaco tipo A - AZIZINAMINI & PRAKASH (1993)
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2. tipo B: a viga de aco atravessa completamente o perfil tubular. Este
dispositivo permite que o pilar seja fabricado com as vigas ja& conectadas, saindo da
usina como um "pilar em cruz". Tal dispositivo é ilustrado na Figura 4 e foi escolhido
para investigagbes mais aprofundadas, envolvendo procedimentos tedricos via
simulacdo numérica e experimentais através de modelos fisicos. Embora este tipo de
detalhe venha parcialmente executado da usina, a presenca da viga de secao |
passando através do perfil tubular € um grande obstaculo para o bombeamento do
concreto. Caso este detalhe de ligagdo seja escolhido, é necessario um estudo
detalhado do processo de execucdo do preenchimento dos perfis tubulares pois,
normalmente, o bombeamento é feito em etapas, cada uma envolvendo diversos
pavimentos.

perfil
tubular

viga
metalica

Figura 4 - Detalhe de ligagéo tipo B proposta por AZIZINAMINI & PRAKASH (1993)

A proposta de ligacdo viga-pilar apresentada por PRION & MCLELLAN (994)
consiste em utilizar longos parafusos pdés-tracionados e chapas de extremidade. Este
detalhe de ligagédo é formado por um perfil tubular de secdo quadrada preenchido por
concreto, no qual estdo conectadas 4 vigas metélicas de sec¢édo |, conforme ilustra a
Figura 5. A ligacdo em questéo é do tipo parafusada, sendo que os parafusos de alta
resisténcia, atravessam o perfil tubular e o ndcleo de concreto. Os pequenos furos
pelos quais passam os parafusos ndo chegam a comprometer a acdo confinante do
perfil tubular. Além disso, a presenca dos parafusos no interior do perfil ndo chega a
prejudicar o bombeamento do concreto pois estes sdo de pequeno diametro. Portanto,
a grande preocupacdo neste caso € a transferéncia das forcas de cisalhamento da
viga metalica para o nucleo de concreto do pilar preenchido.

chapa
~_ de extremidade

chapa i
_ viga
de extremidade metalica

Figura 5 - Ligacéo por parafusos "passantes” - PRION & MCLELLAN (1994)

O dispositivo de ligacdo mostrado na Figura 5 foi investigado com
experimentacao fisica e os elementos, divididos em duas categorias: ligacfes com
aderéncia e sem aderéncia. Os elementos sem aderéncia sdo assim denominados
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porque, durante o preenchimento do perfil tubular, os parafusos foram substituidos por
tubos plasticos, removidos apdés o endurecimento do concreto. Nos vazios deixados
pelos tubos foram colocados os parafusos longos. Ja os elementos com aderéncia
tiveram seus parafusos colocados antes do preenchimento do perfil tubular e ali
permaneceram.

Aplicando o carregamento apenas no ndcleo de concreto observa-se que, para
as ligacdes com aderéncia, o escorregamento entre o perfil tubular e o nicleo de
concreto - avaliado a partir das curvas Forca x Escorregamento - ndo apresenta
mudancas bruscas de comportamento. J4 para as ligacbes sem aderéncia, ocorrem
escorregamentos bruscos entre o perfil tubular e o ndcleo de concreto, acompanhados
por reducgédo da forga aplicada.

Fazendo um estudo comparativo entre as deformagdes axiais medidas nos
parafusos para as ligagdes com aderéncia e sem aderéncia, verificam-se deformagoes
significativamente maiores nos parafusos sem aderéncia com o nucleo de concreto.
Isto leva a concluir que a aderéncia entre os parafusos e o nucleo de concreto é
fundamental para transferéncia de forcas entre a viga e o pilar preenchido.

Com o pensamento voltado para o desenvolvimento de tipologias de ligacao
adequadas a incidéncia de acBes sismicas, RICLES et al. (1995) estudam o
comportamento da ligacdo viga-pilar, considerando pilares preenchidos de secédo
quadrada e vigas de aco de secdo |. Os dispositivos sdo investigados
experimentalmente através de modelos submetidos a forcas laterais, nos quais se
observa a formacdo de uma biela de concreto comprimido no nucleo do pilar
preenchido. O objetivo principal do estudo € avaliar o efeito de enrijecedores
horizontais, colocados no interior do pilar preenchido nas posi¢cfes correspondentes as
mesas da viga I, no comportamento da biela comprimida e na resisténcia ao
cisalhamento. Além dos enrijecedores internos, parametros como relacdo
lado/espessura do perfil tubular e inclinagdo da biela de concreto comprimido s&o
investigados.

Os dispositivos estudados incluem enrijecedores internos, diafragmas e
parafusos passantes. Na Figura 6 sao apresentados os dispositivos de ligacdo
estudados. Em todos os dispositivos ensaiados foram colocados conectores tipo pino
com cabeca no interior do perfil tubular, na regido correspondente a altura da viga I.

—
N .

- A
~—

A
-

a) enrijecedores internos e
conectores de cisalhamento.

L e _a
—0 =
d= = Chapas cobre-junta soldadas as
@ & I . N .
b e Y = mesas da viga e a face do perfil
BORA tubular.

perfil tubular
16x16x1/2"

3

b) Os enrijecedores séo
substituidos por chapas de aco
posicionadas externamente, para
tornar mais direto o mecanismo de

transferéncia de forcas.

TEIL

NI RS Nd IR

LLLLI
‘\6666@5 4

perfil tubular
16x16x1/2"
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c) parafusos passantes de alta
resisténcia e chapas de

‘ ; extremidade, que proporcionam

1 1 ancoragem para as forcas de tracdo
EXT N ;

= das mesas da viga. As chapas d_e

% extremidade foram soldadas ao pilar
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Figura 6 - Detalhes dos dispositivos de ligacdo estudados por RICLES et al. (1995)

Embora o estudo de RICLES et al. (1995) tenha como principal enfoque a
atuacdo de forcas ciclicas, apresenta detalhes interessantes referentes a
experimentagéo fisica das tipologias de ligacdo propostas. A experimentacdo fisica,
principal metodologia de estudo utilizada, foi dividida em duas etapas: a primeira
representa apenas o painel de cisalhamento enquanto a segunda é composta por
ligacdes cruciformes, que simulam pilares internos.

2.3 LigagOes mistas

S&0 denominadas mistas as ligacbes em que a laje de concreto participa da
transmissdo de momento fletor. Considerar a contribuicdo da armadura da laje na
distribuicdo e transferéncia dos esforcos provenientes das vigas tem sido uma
alternativa destacada e estudada por muitos centros de pesquisa.

Ao ressaltar o surgimento e a importadncia dos pisos mistos delgados,
caracterizados pela presenca de vigas embutidas na laje, ZANDONINI & BERNUZZI &
PARDATSCHER (1997) sintetizam os principais resultados de estudos com modelos
fisicos e numéricos, desenvolvidos na Universidade de Trento. Na Figura 7 € ilustrada
parte de um piso misto delgado composto por laje com forma incorporada, viga de aco
de secao | e abas desiguais, e pilar tubular de ago.

Ao todo, foram investigados os parametros mostrados na Tabela 2:
= tipo de ligacdo ou seja, pilares externos ou internos;

= tipo de pilar e forma de sua secgéo transversal: pilares | de ago ou pilares
preenchidos ligados as vigas pelo processo flowdrill;

= taxa de armadura da laje de concreto.

Tabela 2 - algumas caracteristicas dos modelos investigados por ZANDONINI & BERNUZZI &
PARDATSCHER (1997)

Elemento Tipo de ligacéo Pilar preenchido Taxa de armadura
1 0,57
P P
2 0,30

200 x 200 x 10

3 0,57
4 0,30
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100 x 16 pinos @ 150
’TBOI/ / 150 150
ﬂ % % L1 1
- I W
o

a) pilar preenchido, viga de ago com abas b) detalhe da viga de ago e conectores de
desiguais e laje com forma incorporada cisalhamento

Figura 7 - Exemplo de piso misto delgado - ZANDONINI & BERNUZZI| & PARDATSCHER
(1997)

Dentre os resultados encontrados destacam-se: a influéncia do tipo de pilar no
mecanismo de transferéncia de forcas e a importancia da utilizacdo de armadura
negativa, adequadamente distribuida na regido da ligacado viga-pilar-laje, visando
impedir o fendilhamento do concreto da laje e a ruptura fragil naquela regido. A
influéncia destes parametros foi verificada sobretudo para pilares externos.

A utilizacéo frequiente de sistemas de pisos delgados e pilares preenchidos em
edificios residenciais e comerciais na Finlandia inspirou o estudo realizado por
MALASKA et al. (2001). No projeto convencional destes edificios, as ligacdes viga-
pilar sdo consideradas rotuladas entretanto, tal consideragéo torna-se inconveniente
para sistemas de pisos delgados, nos quais a continuidade é interessante. Por outro
lado, considerar a continuidade da ligacéo implica em complicagdes construtivas.

O detalhe de piso delgado investigado por MALASKA et al. (2001) e ilustrado
na Figura 8 é semelhante aquele estudado por ZANDONINI & BERNUZZI &
PARDATSCHER (1997). Em sintese, o conjunto investigado é formado por vigas | de
mesas desiguais, laje com forma incorporada apoiada na mesa inferior da viga e pilar
preenchido de secdo retangular. A ligacdo viga-pilar é feita por uma chapa que
atravessa o pilar preenchido e na qual a alma da viga é fixada por meio de parafusos.
No interior do pilar preenchido, na altura correspondente a mesa inferior da viga, é
colocada uma chapa que funciona como enrijecedor e absorve parte da forca normal.

Viga de ago Laje com férma Lo
incorporada .
Z.
/ B g
=z ®
~ o ®
24 |
@ ! -~
eIl 47
a2
> Pilar
preenchido

detalhe da chapa enrijecedora

Figura 8 - Componentes de um sistema de piso delgado - MALASKA et al. (2001)

Na Tabela 3 sédo apresentadas algumas caracteristicas importantes dos
elementos investigados e nela observa-se varidveis como a taxa de armadura da laje,
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resisténcia a compresséo do concreto e brago de alavanca, que provoca variacdo na
relacdo M/V.

Tabela 3 - algumas caracteristicas dos elementos investigados por Malaska et al. [11]

Elemento Bracgo de alavanca (mm) Armadura Resisténcia do concreto (MPa)
CC1 1650 10 ¢ 16 mm 46,8
CC2 1650 10 ¢ 16 mm 34,5
CC3 1650 10 ¢ 20 mm 35,5
CC4 1150 10 ¢ 16 mm 33,9

Em sintese, as caracteristicas das curvas Momento-Rotacdo que descrevem
as relagbes entre o momento transmitido pela ligacdo e a curvatura correspondente,
revelam alguns fatores importantes:

= 0s elementos CC1 e CC2 apresentam comportamento e capacidade resistente
muito semelhantes entre si, embora a resisténcia do concreto a compresséao seja
diferente, indicando a pouca influéncia desta variavel;

= quanto a taxa de armadura da laje, sua influéncia é extremamente importante
principalmente sobre o valor de momento resistente; e

= acréscimos nos valores da relacdo M/V produzem reducao do valor de momento
resistente da ligacéo.

3 PROGRAMA EXPERIMENTAL

3.1 Geometria das tipologias

Diante dos detalhes de ligacdo disponiveis, duas ligacdes com chapa de
extremidade e duas ligacfes soldadas foram projetadas e ensaiadas no Laborat6rio de
Estruturas da Escola de Engenharia de Sdo Carlos. Os quatro modelos cruciformes
ensaiados sdo descritos sucintamente na Tabela 4. Maiores detalhes sobre cada um
deles podem ser encontrados em DE NARDIN (2003).

Tabela 4 - caracteristicas gerais das tipologias de ligagao

Ligacdo Caracteristicas
Tipologia 1: ligacédo Chapa de extremidade + parafusos passantes, COM aderéncia entre os
parafusada com aderéncia parafusos e o nicleo de concreto do pilar preenchido
Tipologia 2: ligacdo Chapa de extremidade + parafusos passantes, SEM aderéncia entre os
parafusada sem aderéncia parafusos e o nucleo de concreto do pilar preenchido
Tipologia 3: ligacédo soldada Ligacao viga-pilar preenchido soldada com solda de filete
Tipologia 4: ligacdo soldada | Ligagéo viga-pilar preenchido soldada com solda de filete + cantoneiras
enrijecida soldadas no interior do pilar preenchido

Nos detalhes de ligagéo viga-pilar, as vigas empregadas tanto na composi¢cao
do modelo para experimentagdo numérica quanto fisica tém as dimensdes ilustradas
na Figura 9.
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Figura 9 - Dimens®es da viga | de a(‘;o3

Para compor os perfis tubulares foram utilizados dois perfis
U(200x100x6,3)mm que, soldados, formam uma sec¢do quadrada com 200mm de lado
e 1950mm de comprimento. Na extremidade inferior do perfil tubular foi soldada uma
chapa com 3mm de espessura cuja funcdo é impedir a saida do concreto fresco.

3.1.1 Tipologias 1 e 2

As Tipologias 1 e 2 sdo compostas por chapas de extremidade e barras
rosqueadas com 16mm de didmetro, em aco de alta resisténcia, a partir daqui
denominadas "parafusos passantes” - Figura 10.
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Figura 10 - Dimens&es das tipologias 1 e 2

% As dimensdes mostradas nas Figuras 9 a 12 estdo em mm.
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As Tipologias 1 e 2 diferem entre si apenas na aderéncia entre os parafusos
passantes e 0 nucleo de concreto do pilar preenchido. Tal aderéncia foi eliminada
isolando cada um dos parafusos no interior de um tubo de PVC.

3.1.2 Tipologia 3

O dispositivo denominado Tipologia 3 € uma ligagdo viga-pilar soldada com
solda de filete e cujos detalhes sdo mostrados na Figura 11.
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Figura 11 - Dimens6es da tipologia 3

3.1.3 Tipologia 4

A Tipologia 4 é semelhante a Tipologia 3, acrescida de 4 cantoneiras soldadas
no interior do perfil tubular - Figura 12.
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Figura 12 - Dimens®es da tipologia 4
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3.2 Caracterizagdo dos materiais

Os materiais aco e concreto foram caracterizados com o objetivo de
determinar algumas de suas propriedades mecanicas. Para o concreto foram
moldados diversos corpos-de-prova cilindricos de (10x20)cm. O aco dos perfis
tubulares, alma e mesas das vigas, cantoneiras e chapas de extremidade, foi
caracterizado utilizando corpos de prova retirados de amostras de aco destes
elementos. Os parafusos passantes foram caracterizados por ensaios de tragdo com
pecas de 80cm de comprimento.

Na Tabela 5 sdo mostrados o niumero de corpos-de-prova e sua finalidade,
para concreto e ago.

Tabela 5 - Corpos-de-prova utilizados na caracterizacdo dos materiais das Tipologias de
ligacdo

Concreto: 12 corpos-de-prova (10x20)cm

Modelo n.CP’s ldade Ensaio
3 3 Compressao
Tipologias 1 e 2 3 7 Compressao
3 Trag&o por compresséo diametral
3 Modulo de elasticidade
3 3 Compressao
Tipologias 3 e 4 3 Compresséo
3 7 Trag&o por compresséo diametral
3 Maodulo de elasticidade

Aco: determinacgédo da resisténcia ao escoamento e resisténcia tltima

Corpo-de-prova * Modelo Elemento n. de corpos-de-
prova
Pilar 4
Mesas das vigas 3
Tipologias 1 e 2 )
Almas das vigas 3
Chapa de 3
extremidade**
Parafusos passantes 4rxx
Pilar 4
Tipologias 3 e 4 Mesas das vigas 3
Almas das vigas 3
Tipologia 4 Cantoneiras 4

* Segundo recomendacdes da ASTM A370:2000.
** Corpo-de-prova cilindrico.

***Peca com 80cm de comprimento, instrumentada a 40cm da extremidade com um extensdémetro
elétrico para acgo.

O preenchimento do perfil tubular foi executado em concreto de alta
resisténcia, de aproximadamente 50MPa aos sete dias, utilizando o seguinte traco:

1:1,152: 2,102: 0,4
com consumo de 520kg/m? de cimento e 0,3% de superplastificante.
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3.3 Instrumentacao

Para conhecer valores de deformacédo e deslocamento em diversos pontos
das tipologias de ligacdo estudadas, foram utilizados extensémetros elétricos para aco
e transdutores de deslocamento. Cada tipologia apresenta particularidades na
instrumentacdo e, por isso, cada uma é apresentada detalhadamente nos itens a

seguir.

3.3.1 Tipologia 1l

Para o registro das deformacdes decorrentes da aplicacdo dos carregamentos,
foram utilizados extensdmetros elétricos dispostos nas vigas, pilar preenchido, chapa
de extremidade e parafusos passantes - Figura 13.

| |
43/47| 44/48

& |

|

a) chapa de extremidade

% 5
34 37
— N

[EURSAT
172.5

250

112.5

56.25

c) almas das vigas

Figura 13 - Localizacdo dos extensédmetros na tipologia 1

Os deslocamentos verticais e laterais foram medidos por transdutores de
deslocamento (Figura 14).
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Figura 14 - Localiza¢c&o dos transdutores de deslocamento

3.3.2 Tipologia 2

Na Figura 15 é apresentada a distribuicdo de extensbmetros empregada na
Tipologia 2. Vale lembrar que ndo houve alteracdo na instrumentacdo dos parafusos
passantes, apenas o seu envolvimento com tubo de PVC. A introducéo dos parafusos
passantes em pequenos tubos de PVC (com espessura reduzida por lichamento) foi a
maneira encontrada para eliminar a aderéncia entre os parafusos e o nucleo de
concreto.
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Figura 15 - Distribuicdo de extensdémetros na tipologia 2
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Os deslocamentos laterais e verticais foram medidos com transdutores de
deslocamento (Figura 14).

3.3.3 Tipologias 3 e 4

A instrumentacdo das Tipologias 3 e 4 difere apenas no que se refere a
instrumentacdo das cantoneiras presentes na Tipologia 4. Sendo assim, a posi¢cao dos
extensdmetros nas Tipologias 3 e 4 ¢ ilustrada na Figura 16.
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c) pilar preenchido — direita e esquerda

b) pilar preenchido - frente e verso

Figura 16 - Distribuicdo de extensémetros nas Tipologias 3 e 4

Os extensémetros colados nas cantoneiras foram isolados com produtos
adequados para tal, visando impedir danos provocados pelo concreto em estado
fresco e pelo aquecimento causado pela solda de composicdo do perfil tubular. A
instrumentacéo utilizada é apresentada na Figura 17.
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Figura 17- Instrumentacao utilizada nas cantoneiras

A localizacao dos transdutores de deslocamento é mostrada na Figura 18.
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Figura 18 - Localiza¢éo dos transdutores de deslocamento para as tipologias 3 e 4

3.4 Moldagem, adensamento e cura

Os materiais brita, areia, cimento ARI, agua e aditivo superplastificante foram
misturados em betoneira comum. A concretagem foi realizada dentro do galpdo de
ensaios do Laboratério de Estruturas e o adensamento feito com vibrador de agulha.
Para cura do concreto foi utilizada espuma umedecida com agua.

O preenchimento do perfil tubular e a moldagem dos corpos-de-prova
(10x20)cm foram realizados simultaneamente. A cura dos corpos-de-prova foi
realizada em cadmara umida.

3.5 Esquema de ensaio

As tipologias de ligacdo foram submetidas a aplicacao de forcas estaticas,
aplicadas no pilar preenchido e nas extremidades das vigas de ago. Nos pilares
preenchidos foi aplicada uma forga axial de compressdo, uniformemente distribuida
em toda sec¢édo transversal mista, correspondente a cerca de 20% da sua capacidade
resistente a compressdo simples ou 500kN. Cada uma das vigas foi submetida a
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aplicacdo de uma forga vertical, aplicada com controle de deslocamento. O esquema
de ensaio utilizado é ilustrado na Figura 19.

J-500 kN

750}_ 2500 2500 150

i b) vigas

I

Figura 19 - Esquema de ensaio das tipologias 1 a 4

3.6 Metodologia de ensaio

Antes da realizagcdo de cada ensaio, uma série de atividades eram
executadas. Na Tabela 6 sdo sintetizadas algumas destas atividades, bem como os
procedimentos executados durante a execugdo do ensaio propriamente dito.
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Tabela 6 - metodologia de ensaio

Tipologias 1 e 2 Tipologias 3e 4
1) montagem dos porticos e fixagdo dos| 1) instrumentagdo das cantoneiras antes do
atuadores e célula de carga; fechamento do perfil tubular;
2) instrumentacdo das vigas e chapas de| 2) montagem dos porticos e fixacdo dos
extremidade; atuadores e célula de carga;
3) instrumentacado dos parafusos passantes; 3) instrumentagéo das vigas;
4) montagem da Tipologia com colocacdo dos | 4) concretagem, adensamento e cura;
parafusos e das vigas; 5) posicionamento do modelo sob os porticos;
5) concretagem, adensamento e cura; 6) instrumentacao do pilar preenchido;
6) posicionamento do modelo sob 0s porticos; | 7) preparacdo dos cabos dos extensdmetros e
7) instrumentacao do pilar preenchido; conexao com sistema de aquisicéo de dados;
8) preparacdo dos cabos dos extensémetros e | 8) posicionamento e fixagdo dos transdutores
conexdo com sistema de aquisicdo de deslocamento;
dados; 9) aplicagdo da forca no pilar com registro das
9) posicionamento e fixagdo dos transdutores deformacgdes dos modelos;
deslocamento; 10) escorvamento com a aplicacdo de 20% da
10) aplicagdo da for¢a no pilar com registro das forca méxima prevista nas vigas;
deformagdes dos modelos; 11) aplicacéio das forcas verticais das vigas, com
11) protensédo dos parafusos com torquimetro e controle de deslocamento e registro das
controle da deformagdo axial nos deformagdes e deslocamentos dos modelos.
parafusos;
12) escorvamento com a aplicagdo de 20% da
forca maxima prevista nas vigas;
13) aplicagdo das forcas verticais das vigas,
com controle de deslocamento e registro
das deformacg@es e deslocamentos.

4 RESULTADOS DA ANALISE EXPERIMENTAL

Neste sdo apresentados apenas 0s principais resultados encontrados na
investigacdo experimental com quatro diferentes tipologias de ligacdo entre vigas de
aco e pilares preenchidos. Os demais resultados sdo descritos e discutidos em DE
NARDIN (2003).

4.1 Caracterizacdo dos materiais

A determinacdo das propriedades dos materiais necessarias ao estudo das
tipologias de ligacao foi realizada de acordo com a metodologia descrita ha pouco. A
seguir, sdo apresentados os valores médios obtidos na caracterizagdo mecanica,
acompanhados do seu desvio padréo.

4.1.1 Caracterizacdo do nucleo de concreto

Os valores médios de resisténcia a compressao do concreto, resisténcia a
tracdo por compressao diametral e modulo de elasticidade longitudinal sdo dados na
Tabela 7.
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Tabela 7 - Resultados da caracterizacéo do concreto

Ligacéo Idade (dias) Resisténcia a Resisténcia a Modulo de elasticidade
compressao (MPa) tracdo (MPa) (MPa)
Tipologia 1 19 60,62 + 4,41 4,61 £ 0,60 31.471 £ 4051
Tipologia 2 13 70,99 + 1,47 3,47 £ 0,60 39.105 + 3024
Tipologia 3 17 64,24 + 2,47 4,42 + 0,66 33.711 £ 2001
Tipologia 4 17 63,04 £ 2,13 4,44 + 0,41 33.256 + 4251

OBS.: além do valor médio, é apresentado também o desvio padréo.

4.1.2 Caracterizacdo do a¢o

Os resultados médios da caracterizacdo do aco dos perfis tubulares, almas e
mesas de vigas, chapas de extremidade, parafusos passantes e cantoneiras
enrijecedoras sdo dados na Tabela 8. O ac¢o do perfil tubular e das cantoneiras é do
tipo SAE 1020 e das vigas e chapas de extremidades do tipo ASTM A36.

Tabela 8 - caracteristicas mecanicas médias do aco presente nas tipologias de ligacéo

Ligacdo fy (MPa) fu (MPa) Alongamento (%)
Perfil tubular 30,26 £ 1,14 43,02 £ 0,66 32,09+0,21
Tipo'gg‘as 1 Mesas 34,33 40,62 47,28 +0,70 40,63+ 1,14
Almas 32,78 £0,86 46,87 + 0,89 36,73 £ 1,46
Chapa de extremidade 26,90 + 0,86 45,80 £ 0,16 34,80 + 2,27
Tipologias 3 Mesas 28,69 £ 0,19 43,92 £0,12 42,58 +£1,48
ed Almas 35,60 £ 0,44 48,34 £ 0,66 34,58 £ 0,18
Tipologia 3 Perfil tubular 26,93+ 1,04 41,63+ 1,20 28,02 +£5,49
Tipologia 4 Perfil tubular 38,25+ 3,75 46,42 + 4,36 35,05+5,78
Cantoneiras 26,38 £ 0,44 38,35+£0,61 39,86 £ 1,53

OBS.: além dos valores médios, é apresentado também o desvio padrao.

Para caracterizacdo dos parafusos passantes, em aco A325, que compdem as
Tipologias 1 e 2 foram realizados ensaios de tracdo uniaxial e o0s resultados sdo
apresentados na Tabela 9.

Tabela 9 - Propriedades mecénicas dos parafusos passantes - Tipologias 1 e 2

Parafusos Resisténcia ao escoamento (kN/cmZ) Resisténcia a ruptura (kN/cmz)

le2 70,20 £ 2,42

76,78 £ 1,26

4.2 Capacidade resistente

Os valores de forca ultima aplicada em cada Tipologia de ligagdo séo
apresentados na Tabela 10.
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Tabela 10 - Valores experimentais de Forga Ultima e Momento resistente

Tipologia 1 Tipologia 2 Tipologia 3 Tipologia 4
Fu (kN) My (KN.m) Fu (kN) My (KN.m) Fu (kN) Mu (KN.m) Fu (kN) Mu (KN.m)
77,65 116,47 74,6 111,9 28,95 43,42 32,75 49,12

A diferenca entre os valores de forga Ultima para as Tipologias 1 e 2 pode ter
sido causada pela auséncia de aderéncia nesta ultima. J& para as Tipologias 3 e 4, a
diferenca entre os valores de forga ultima foi causada pela inclusdo das cantoneiras na
Tipologia 4.

4.3 Resultados de deformacéo e deslocamento

4.3.1 Tipologias 1 e 2

Neste item, sdo apresentados os resultados decorrentes da experimentacao
fisica com as Tipologias 1 e 2, constituida por chapas de extremidade e parafusos
passantes. Na Figura 20 é apresentada a variacdo da forca vertical em cada atuador
em funcdo do deslocamento vertical destes e, os valores médios. Os valores de
deslocamento para as duas vigas encontram-se proximos da média logo, as anélises
posteriores podem ser realizadas com a forca média.
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Figura 20 - Forca vertical em cada viga x deslocamento vertical do atuador

Em relacdo as leituras de deformacgdo na alma das vigas, comparando as
deformacdes nas almas das Tipologias 1 e 2 se verifica que na primeira a linha neutra
encontra-se na posicao prevista (tedrica) ao passo que, na segunda, encontra-se
acima de H/2 - Figura 21.
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Figura 21 - Deformac@es longitudinais na secao h/2 das Tipologias 1 e 2

Na Figura 22 sdo plotadas as deformagfes registradas em diversos pontos
das chapas de extremidade.
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Figura 22 - Deformacgé&o nas chapas de extremidade - Tipologias 1 e 2

As chapas de extremidade das Tipologias 1 e 2 apresentam distribuicdo de
deformacdes diferentes, embora a capacidade resistente da ligagéo tenha sido muito
proxima para ambas. Esta diferenca de comportamento pode ser ocasionada pela
protensdo dos parafusos, que na Tipologia 1 foi controlada via deformacédo dos
mesmos e, na Tipologia 2 for controlada por torquimetro. Entretanto, esta diferenca na
forma de controlar a protensédo nos parafusos deveria produzir o fenbmeno inverso
pois, o0 controle por torquimetro é precario para parafusos longos e, na grande maioria

das vezes, sdo aplicadas forgas de protensao inferiores aquelas recomendadas por
norma.

Contudo, o que se observa na Figura 22 é que as deformacdes na chapa de
extremidade da Tipologia 2 tém comportamento mais uniforme em relagéo a Tipologia
1. Talvez o controle de torque via deformacdo dos parafusos ndo tenha sido

Cadernos de Engenharia de Estruturas, Sao Carlos, v. 9, n. 36, p. 65-94, 2007



Detalhes de ligag&o entre pilares mistos preenchidos e vigas de ago: estudo experimental

satisfatdrio ou, 0 que é mais provavel é que ndo seja necessario controlar a protenséo
aplicada, apenas eliminar as folgas entre os componentes da ligagéo.

Os deslocamentos horizontais na chapa de extremidade, registrados pelos
transdutores posicionados nos lados direito e esquerdo do pilar preenchido sdo
plotados na Figura 23.
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Figura 23 - Abertura das chapas de extremidade - Tipologias 1 e 2

O comportamento diferenciado entre as Tipologias 1 e 2 € ocasionado pela
aderéncia entre os parafusos passantes e o nucleo de concreto do pilar preenchido
que, durante a protenséo dos parafusos tracionados, impede que a forca de protenséo
seja transferida por completo para a outra extremidade da ligagdo. Como a protenséo
foi aplicada fixando o torquimetro a direita do pilar preenchido resultou em maior
rigidez ao deslocamento que aquela localizada do lado esquerdo.

Ao eliminar a aderéncia, o afastamento da chapas de extremidade é minimo
se comparado com aquele registrado para a ligacdo com aderéncia. Esta influéncia da
aderéncia pode ser verificada nos gréficos da Figura 23, na qual é possivel observar
que o afastamento da chapas de extremidade em relacdo ao pilar preenchido na
Tipologia 2 é significativamente menor que o ocorrido na Tipologia 1. Em valores
médios tem-se 0,97mm para a Tipologia 1 e 0,21mm para a Tipologia 2.

A partir dos resultados obtidos com a experimentacao fisica das Tipologias 1 e
2 foram construidas as curvas Momento x Rotacdo média das extremidades - Figura
24,
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Figura 24 - Curvas Momento x Rotacdo nas extremidades das vigas - Tipologias 1 e 2
A variacdo da rotacdo nas extremidades das vigas € idéntica para as

Tipologias 1 e 2, independente da aderéncia entre os parafusos passantes e o nucleo
de concreto do pilar preenchido.
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As configuracdes finais das Tipologias 1 e 2 séo ilustradas nas Figuras 25 e
26, respectivamente.

Figura 25 - Configuragéo final - Tipologia 1 Figura 26 - Configuragéo final - Tipologia
2

Em ambas, a ruina foi caracterizada pelo escorregamento da porca que fixa o
parafuso P4.

4.3.2 Tipologias 3e 4

As Tipologias 3 e 4 séo ligacdes soldadas que diferem entre si apenas pela
presenca de cantoneiras enrijecedoras, soldadas nas faces internas do perfil tubular,
na altura das mesas superior e inferior das vigas |. Na Figura 27 é apresentada a
variagdo da forca vertical em cada atuador em fung&o do deslocamento vertical destes
e, 0s valores meédios correspondentes. Percebe-se que os valores de forga média nas
vigas podem ser utilizados em substituicdo aqueles valores aplicados na extremidade
de cada uma das vigas.
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Figura 27 - Forca vertical em cada viga x deslocamento vertical dos atuadores

O comportamento idéntico entre os valores de for¢ca aplicada pelos atuadores
servo-controlados em cada uma das vigas fica evidente na Figura 27 para as
Tipologias 3 e 4. Nesta mesma figura se observa que o deslocamento vertical médio
dos atuadores foi sensivelmente maior na Tipologia 3, que se trata de uma ligacdo
simplesmente soldada, diferentemente da Tipologia 4 que, além da solda possui
cantoneiras na altura das mesas das vigas, soldadas no interior do perfil tubular.
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Nas duas tipologias, teoricamente, as deformacdes registradas nos pontos 18
e 22 deveriam ser nulas pois a linha neutra se situa na altura média das vigas, mas
isto ndo ocorre - Figura 28.
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Figura 28 - Deformac®es longitudinais na se¢do H/2 das vigas - Tipologias 3 e 4

Na Tipologia 3 a linha neutra encontra-se um pouco abaixo do eixo médio da
viga em virtude da contribuicdo do concreto na regido comprimida, aumentando a
rigidez desta regido. Na Tipologia 4 a contribuicdo do concreto na regido comprimida
€ balanceada pelas cantoneiras localizadas na regido tracionada, aproximando a linha
neutra do eixo médio da viga.

Nas curvas que representam as deformacdes no perfil tubular da Tipologia 4
ocorrem mudancas de inclinacdo para uma forca de aproximadamente 10kN aplicada
nas extremidades das vigas, como ilustra a Figura 29. Aparentemente, a presenca das
cantoneiras na regido tracionada conseguiu mobilizar o volume de concreto em seu
interior nos primeiros estagios de carregamento. A posterior perda de rigidez pode ter
sido ocasionada pelo escorregamento relativo entre a cantoneira e o volume de
concreto situado em seu interior, pelo esmagamento deste concreto ou uma
combinacédo destes dois fendmenos ocorrendo simultaneamente.

Apesar da perda de rigidez, em todos os estagios de carregamento sao
registradas deformac6es menores no perfil da Tipologia 4 em relagdo aquelas
registradas na Tipologia 3.
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Figura 29 - Comparacéo entre deformacdes horizontais no perfil do pilar preenchido -
Tipologias 3 e 4

A partir dos resultados obtidos com a experimentacao fisica das Tipologias 3 e
4 foram construidas as curvas Momento x Rotacéo nas extremidades das vigas,
mostradas na Figura 30.
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Figura 30 - Curvas Momento x Rotacéo na extremidade das vigas - Tipologias 3 e 4

Rotagdo na extremidade das vigas (rad x 105)

O comportamento das curvas Momento x Rotacdo na extremidade das vigas
confirma a contribuicdo da cantoneira na rigidez da regido de ligacdo da Tipologia 4:
para o mesmo valor de momento tem-se, para a Tipologia 4, a metade da rotacdo
observada para a Tipologia 3.

As configuracdes finais das Tipologias 3 e 4 sao ilustradas nas Figuras 31 e
32, respectivamente. Em ambas, 0 escoamento do metal base na regido préxima a
solda (perfil tubular do pilar preenchido) comanda a capacidade resistente da ligacao,
que era 0 modo de ruina esperado e confirmado pelos ensaios.
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a) deslocamento vertical das vigas esquerda e b) detalhes das regides de ligagéo direita e
direita esquerda

Figura 31 - Configuracao final - Tipologia 3

Na Tipologia 3 foi possivel observar o afastamento significativo do pefrfil
tubular em relacdo ao nucleo de concreto na regido préxima da ligacdo com as vigas.
Entretanto, na Tipologia 4, tal afastamento foi muito inferior e perceptivel apenas
visualmente. As fotos, neste caso, ndo conseguem ilustrar claramente este fenémeno,
apenas os grandes deslocamentos verticais nas vigas — Figura 32.

Figura 32 - Configuracéo final - Tipologia 4

4.4 Analise comparativa da curva Momento x Rotac&do na extremidade
das vigas

Na Figura 33 sdo apresentadas as curvas Momento x Rotagdo na extremidade
das vigas para todas as tipologias ensaiadas. Vale lembrar que os valores plotados
aqui correspondem as médias registradas nas duas vigas que compdem cada
tipologia.
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Figura 33 - Comparacao entre as rotacdes médias nas extremidades das vigas das tipologias 1
ad

Inicialmente, as Tipologias 1, 2 e 4 apresentam a mesma rigidez e a Tipologia
3, rigidez bem menor.

Em relacdo as ligacbes parafusadas - Tipologias 1 e 2 - a aderéncia entre 0s
parafusos passantes e 0 nucleo de concreto do pilar preenchido ndo altera o
comportamento Momento x Rotagédo mostrado na Figura 33.

Quanto as liga¢gBes soldadas, ao acrescentar cantoneiras soldadas no interior
do perfil tubular, houve alteracéo significativa da rigidez e do comportamento Momento
x Rotacéao.

5 CONCLUSOES

A utilizagéo dos pilares preenchidos esbarra na dificuldade de conectar estes
elementos as vigas de aco do pavimento. Sendo assim, os detalhes de ligacdo aqui
apresentados séo alternativas que contribuem para uma maior utilizacdo dos pilares
preenchidos em edificios.

Os resultados da experimentagdo fisica confirmam a adequabilidade da
metodologia adotada na realizagdo dos ensaios. Dentro deste contexto, destaca-se a
representatividade do esquema de aplicacdo do carregamento, que se aproxima das
condicbes reais, pois foi aplicada uma forca vertical de compresséo, uniformemente
distribuida na secédo transversal do pilar preenchido e mantida constante ao longo do
ensaio. Além desta forca, foram aplicadas forcas verticais nas extremidades das vigas,
sendo feito seu controle via deslocamento dos atuadores.

Abordando especificamente cada uma das tipologias de ligacao investigadas
experimentalmente, os muitos resultados experimentais permitiram concluir que:

a) Tipologias 1 e 2:

= a aderéncia entre os parafusos passantes e o nucleo de concreto do pilar
preenchido ndo altera de forma significativa o comportamento Momento X
Rotacdo das ligacbes parafusadas investigadas, entretanto, ha mudancas
significativas de comportamento em alguns dos seus componentes;

= ocorrem alteragbes na distribuicAo das deformagbes nas chapas de
extremidade, ocasionadas pela melhor transferéncia das forgas de protensao
entre tais chapas, via parafusos passantes. A rotacao destas chapas também é
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reduzida na tipologia sem aderéncia, pois, neste caso sdo reduzidas as folgas
de montagem;

7

= na abertura das chapas de extremidade € onde se verificam as maiores
influéncias da melhor transferéncia de forcas de protenséo proporcionada pela
auséncia da aderéncia. Neste caso, a abertura é praticamente nula ao passo
que, no modelo com aderéncia, ocorrem valores significativos;

= por fim, a previsdo da capacidade resistente das tipologias utilizando as
recomendacgdes para ligagdes com chapa de extremidade entre elementos de
aco é adequada.

b) Tipologias 3 e 4:

= cantoneiras internas, funcionando como conectores reduzem a deformabilidade
da ligacdo simplesmente soldada. Isto é percebido nos valores de
deslocamento vertical dos atuadores e nos deslocamentos verticais nas vigas,
sobretudo nas suas extremidades;

= a contribuicdo das cantoneiras na regido tracionada da ligagdo também é
percebida na distribuicdo de deformacgdes na face externa do perfil tubular. A
mobilizacdo do volume de concreto localizado no interior da cantoneira
modifica 0 comportamento das deformagdes, tornando esta regido mais rigida.
Na regido comprimida ndo ha alteragBes significativas de comportamento
provocadas pela presenca das cantoneiras. Neste caso, percebe-se que a
maior parte da forga horizontal proveniente da mesa comprimida é absorvida
pelo concreto pois as deformacgdes no perfil tubular sdo praticamente nulas;

= naregido do perfil tubular, localizada acima da mesa superior da viga, também
h4 mudanca na distribuicdo de deformacbes pois a regido mais préxima
apresenta deformacbes menores em relacdo a tipologia sem cantoneiras
(Tipologia 3);

= a efetividade da presenca das cantoneiras na transferéncia de parte da forga
de tracdo proveniente das vigas também é percebida nos valores de

deformacéo nelas registrados;

= 0 afastamento do perfil em relagdo ao nucleo de concreto na regido de ligacao
€ muito menor na tipologia com cantoneiras.

= Concluindo, 0 uso das cantoneiras internas na regido tracionada da ligacdo
viga-pilar preenchido contribuiu para aumentar a rigidez e a capacidade
resistente da ligacdo e reduzir sua deformabilidade. Na regido comprimida as
cantoneiras poderiam ser excluidas.
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COMPORTAMENTO DE LIGACOES MISTAS VIGA-
PILAR

Luciana Maria Bonvino Figueiredo® & Roberto Martins Gongalves?

Resumo

Uma ligacdo em estruturas de aco é denominada mista quando considera-se a
contribuigdo da laje no seu comportamento. Assim, alem do detalhe da ligacdo em aco,
outros parametros interferem no comportamento da ligacdo mista, como a taxa de
armadura e o nivel de interacdo entre a laje e a viga.

Palavras chave: ligacbes mistas viga-pilar; ligacGes em estruturas de aco; chapa de
topo.

1 INTRODUCAO

1.1 Generalidades

A analise de ligacGes mistas viga-pilar apresenta particularidades inerentes ao
comportamento dos materiais que as compbem. Portanto, faz-se necessaria
primeiramente uma discusséo sucinta sobre os conceitos que envolvem: (1) o estudo
de ligacbes em estruturas de aco e, (2) as vigas mistas. Reunindo conceitos,
definicbes e consideracdes atreladas a estes dois assuntos, pode-se partir para a
discussdo do comportamento das ligagbes mistas viga-pilar. Complementando o
assunto, ainda neste capitulo introdutério, aborda-se as pesquisas desenvolvidas no
Brasil sobre ligacdes em estruturas de aco.

Na analise global de estruturas convencionais pode-se discretizar a estrutura
em barras unidimensionais interligadas e os pontos de interseccéo destas barras séo
chamados de pontos nodais (nés).

Porém, durante muito tempo, na analise dos elementos da estrutura considerou-se a
ligacdo entre estes elementos como simples pontos nodais com comportamento
idealizado de n6 rigido ou rotulado.

Em um nd rigido considera-se que o0 angulo entre os elementos permanece
essencialmente o mesmo apés a atuagdo do carregamento, ocorrendo a total
transmissdo de momento fletor. J& em um né flexivel, ou rotulado, ndo ha transmissao
de momento fletor e, portanto, ocorre alteracdo no angulo entre os elementos. Este
comportamento idealizado pode ser visualizado na Figura 1.

! Doutora em Engenharia de Estruturas pela EESC-USP
2 Professor do Departamento de Engenharia de Estruturas da EESC-USP, goncalve@sc.usp.br
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j j. ’[Wj[- [ 1 (b) Portico com nos flexiveis

Figura 1 - Comportamento idealizado rigido e flexivel

LT

Entretanto, tanto pesquisas realizadas nesta area, quanto a pratica
demonstram a inadequacéao de classificar os n6s somente como rigidos e flexiveis (ou
rotulados). As pesquisas mostraram que esta classificacdo seguia conceitos muito
imprecisos uma vez que correspondem a situacdes idealizadas, dificeis de serem
atingidas em situacdes correntes. Para definir o comportamento intermediério usa-se o
termo “ligac8es semi-rigidas”.

Nas estruturas metalicas as ligacdes possuem comportamento tipico semi-
rigido e, portanto, desempenham importante papel no comportamento global da
estrutura. Prelorentzou (1991) salienta que as ligacbes entre as vigas e pilares em
estruturas de aco, por ndo terem o monolitismo caracteristico das estruturas
convencionais de concreto (moldadas in loco), sdo origens de descontinuidades
geométricas e mecéanicas que devem ser observadas e tratadas com cuidado.

Nas estruturas metdlicas devido a diversidade de configuracdes, meios e
dispositivos de ligacdo ndo é possivel obter-se um perfeito engastamento entre vigas e
pilares, conduzindo a se admitir uma rigidez parcial das ligagbes. Normalmente, em
poérticos de aco, o pilar é o elemento continuo e as vigas estdo conectadas a ele por
ligacGes que podem ser de diferentes tipos, alguns dos quais mostrados na Figura 2.

(a) Ligacao totalmente soldada (b) Ligagdo com chapa de topo

aI
A I

(c) Ligacdo com dupla cantoneira (d) Lig. com cantoneiras de alma e assento

Figura 2 - Tipos de ligagdo em estruturas de aco
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Para descrever o comportamento semi-rigido de uma ligacdo deve-se
conhecer a resposta rotacional da mesma por meio de uma curva M-¢, onde M é o
momento na face do pilar e ¢ € a rotacédo relativa entre os eixos do pilar e da viga.

A possibilidade de prever esta curva para cada tipo de ligacdo é o objetivo
principal das pesquisas nesta area ja que é um dado que pode ser incluido em
diferentes etapas do projeto estrutural. Primeiramente porque o comportamento de um
portico (esforcos e deslocamentos) sera dependente, entre outros fatores, da resposta
rotacional de cada ligacdo (n6). Além disso, pela descricdo do comportamento M-¢ é
possivel prever mais precisamente os esforcos em cada elemento componente da
ligagéo permitindo seu dimensionamento mais adequado.

A curva M-¢ apresenta a relacdo entre o momento atuante na ligacdo (M) e a
resposta desta ligacdo a este momento que € sua rotacdo (¢). A relacdo entre o
momento e a rotacao é a rigidez rotacional K:

M=K ¢ (1.1)

A rotacdo total da ligacdo é dada pela razdo entre o deslocamento horizontal
do ponto da face superior da viga localizado no seu plano médio vertical, pela
distancia deste ponto até o centro de rotacdo. Na Figura 3 (@), no caso de um
carregamento balanceado, a rotagdo da ligagéo é a rotagdo ¢s medida na interface da
viga com o pilar. No caso de carregamento ndo-balanceado, é preciso descontar a
rotacdo do pilar. Na Figura 3 (b), que ilustra um pilar de extremidade, a rotacdo da
ligacdo € dada pela rotacdo medida na interface ¢ menos a rotacdo do pilar ¢a.

Quando néo é possivel medir a rotacdo na interface da viga com o pilar, deve-
se descontar a curvatura da viga. Se, por exemplo, € medida a rotagdo em C (Figura 3
(a) e (b)), a rotacdo na interface da viga com o pilar sera a rotacdo medida em C (¢c)

menos a curvatura da viga no trecho BC.

(@) (b)
Figura 3 - Medida de rotacéo na ligacdo
O comportamento de uma ligacdo é caracterizado por 3 parametros principais

(Mg - Momento resistente, K; - Rigidez inicial e ¢, - Capacidade rotacional) que podem
ser visualizados na Figura 4:
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Mg - Momento resistente
Ki - Rigidez rotacional na fase inicial do carregamento

#ur - Capacidade rotacional

Figura 4 - Parametros componentes da curva M-¢ de uma ligagao

A curva M-¢ de uma ligacdo permite classificd-la quanto a sua rigidez,
resisténcia e ductilidade. Quanto a sua rigidez, conforme definido anteriormente, a
ligacdo pode ser rigida, semi-rigida ou flexivel. Zandonini (1989) sugere que uma
ligacdo ndo pode ser classificada por si s6, mas baseada em sua influéncia no
comportamento da estrutura. Portanto, uma mesma ligagdo em diferentes estruturas
poderia ser classificada de maneira diferente (rigida, semi-rigida ou flexivel). A Figura
5 apresenta limites ilustrativos para classificar uma ligacdo. Existem diferentes
expressdes analiticas para estabelecer estes limites.

M

rigida

semi-rigida

flexivel o

Figura 5 - Classificagdo da ligacdo quanto a sua rigidez

O Eurocode 3 (2000) apresenta 0s seguintes limites para classificar uma
ligagéo:

Se K, > kbEII_—b——> Rigida (1.2)
b
Se O,5E|—b <K, < kbEI—b—> Semi —rigida (1.3)
L, L,
Se K, < O,5E||_—b——> Flexivel (1.4)
b
Onde:

k, =8 - para estruturas em que o contraventamento reduz o deslocamento
horizontal em 80%.

K
k, =25 - outros casos, desde que K_b >01

c
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I
K, =-2% e K =—¢ 1.5
b I—b c L ( )

I, - Momento de inércia do perfil da viga
L, - Vao da viga
I, - Momento de inércia do perfil do pilar

L. - Altura do pilar

E — Mddulo de elasticidade do ago

O AISC-ASD (1989) classifica as ligacdes estabelecendo limites da rotacéo
relativa entre os elementos conectados, da seguinte forma:

e Rigida: menor que 10% da rotagdo correspondente a rétula perfeita
e Flexivel: maior que 80% da rotacao correspondente a rétula perfeita
¢ Semi-rigida: entre 10% e 80% da rotacdo correspondente a rotula perfeita

Também é possivel classificar a ligagdo quanto a sua resisténcia. Uma
ligacdo € dita de resisténcia total se tem momento resistente maior ou igual ao
momento resistente da viga. Ao contrario, se 0 momento resistente da ligacao for
menor que o momento resistente da viga, a ligacao € de resisténcia parcial. Na Figura
6, a Ligacdo 1 é de resisténcia total e a Ligacdo 2 é de resisténcia parcial.

M
Ligagdo 1 - Resiténcia total
MLig.l_ _____
Mviga_ _____ T ~ c A . .
Ligacdo 2 - Resisténcia parcial
Mg~
¢

Figura 6 - Classificacdo da ligagdo quanto a sua resisténcia

Ainda é possivel classificar uma ligacdo quanto a sua ductilidade que esta
relacionada a sua capacidade rotacional. Quanto maior a capacidade rotacional da
ligagdo apos sua resisténcia ser atingida, mais ductil ela é considerada.

Os estudos que vém sendo desenvolvidos nesta area buscam compreender o
comportamento semi-rigido das ligagbes de modo que este possa ser incorporado nas
etapas de andlise dos esforcos internos e no dimensionamento das estruturas.

1.2 Vigas mistas aco-concreto

Como se sabe, 0 aco é um material que trabalha bem quando submetido a
esforcos de tragdo e compressdo, enquanto o concreto tem melhor comportamento
sob esforcos de compresséo, podendo ser utilizados como materiais complementares
na execucdo de elementos estruturais em pontes e edificios. O concreto pode ainda
proteger o aco da corroséo e de altas temperaturas.
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No comeco das edificagbes em aco, era usual que as barras sustentassem
todos os carregamentos. Dimensionava-se a viga de aco para 0s carregamentos
provenientes da laje e para os carregamentos aplicados diretamente sobre as
mesmas. A partir de 1950 tornou-se usual conectar mecanicamente a laje a viga por
meio de conectores de cisalhamento soldados a mesa da viga de aco, eliminando ou
reduzindo o escorregamento entre estes elementos. A Figura 7 ilustra esta ligacédo
entre a laje de concreto e a viga de aco.

Figura 7 - Ligacéo de cisalhamento entre a laje de concreto e a viga de aco

Os conectores de cisalhamento mais comuns em edificios s&o o tipo pino com
cabeca e perfil U (dobrado ou laminado). A Figura 8 apresenta estes dois tipos de
conector.

(a) Pino com cabeca (b) Perfil U

Figura 8 - Conectores de cisalhamento

A principio a ligagdo da viga com a laje ndo era considerada no
dimensionamento, porém ao se perceber que a a¢ao conjunta da viga de aco e da laje
de concreto traria economia se fosse considerada no dimensionamento da viga,
surgiram muitas pesquisas a fim de avaliar este comportamento e inseri-lo no calculo.
Portanto, prever a colocacdo de conectores de cisalhamento e considera-los nos
célculos significa que a secao transversal da viga deixa de ser apenas um perfil de aco
€ passa a ser uma secao mista muito mais rigida e resistente, conforme a Figura 9. A
viga passa a ser chamada de viga mista. Desta forma o perfil de aco requerido sera
menor, trazendo ndo s6 economias diretas de aco, mas indiretas devido a reducdo do
peso total de estrutura.

Cadernos de Engenharia de Estruturas, Séo Carlos, v. 9 n. 36, p. 95-116, 2007



Comportamento de ligagdes mistas viga-pilar 101

Figura 9 - Secao transversal de uma viga-mista ago-concreto

Em estruturas de aco, diferente das de concreto, existe a opcdo de ndo
escorar a estrutura durante a construgdo submetendo os perfis de ago a
carregamentos durante a fase de construcdo. Para isso, além da verificagdo da secdo
mista para os carregamentos que atuardo durante a vida Gtil da estrutura, deve-se
verificar o perfil de aco isolado para estas acbes de construcao. Apesar da economia
de tempo na fase de construgdo, é uma opg¢do que pode resultar em perfis mais
robustos. Portanto, em determinadas situaces pode ser preferivel escorar os perfis de
aco durante a concretagem da laje e retirar o escoramento somente quando o
concreto tiver atingido resisténcia suficiente para trabalhar conjuntamente com o ago.

Uma variacdo das vigas mistas é o sistema slim-slab (ou slim-floor) onde a laje
"contém" a viga de aco. Neste caso, a laje ndo fica apoiada na viga como no sistema
de viga mista convencional. Pode-se obter diferentes configuracbes deste sistema
variando o tipo de laje (macica, mista ou pré-moldada), o nivel de “embutimento” da
viga na laje (totalmente ou parcialmente embutida), tipo de viga (perfil aco soldado ou
laminado) etc. Em Trento, Bernuzzi & Zandonini (1996) realizaram alguns ensaios em
modelos de viga usando o sistema slim slab.

2 LIGACOES MISTAS ACO CONCRETO

2.1 LigagOes mistas — apresentagéo

O Eurocode 4 (2002) define uma ligacdo mista como "uma ligacdo entre um
elemento misto e algum outro elemento no qual a armadura tem funcéo de contribuir
para a resisténcia da ligagao".

Ao se considerar a laje, e por consequéncia, a sua armadura, no
comportamento da ligacdo, estaremos tratando de ligac6es mistas. Isto implica em
considerar uma semi-continuidade entre vigas separadas por um pilar. As ligacdes
mistas sdo mais resistentes e rigidas se comparadas com a mesma ligacdo em aco
sem a laje e, portanto, prever a contribuicdo da laje no projeto de porticos de aco
significa estar buscando um equilibrio entre economia e eficiéncia estrutural. A Figura
10 ilustra uma ligac&do mista.

Cadernos de Engenharia de Estruturas, Sdo Carlos, v. 9, n. 36, p. 95-116, 2007



102 Luciana Maria Bonvino Figueiredo & Roberto Martins Gongalves
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Figura 10 - Ligacéo viga-pilar mista com chapa de topo

Visando elaborar normas que considerem este comportamento da maneira
mais proxima possivel da realidade, pesquisadores, principalmente da Europa e
Estados Unidos, vem desenvolvendo analises numéricas e experimentais em
diferentes tipos de ligacdes. Estes estudos procuram quantificar a influéncia de cada
componente da ligacdo no seu comportamento global e identificar os principais modos
de falha.

Resumos das principais pesquisas nesta area estdo reunidos na publicacéo
européia COST 1 - Composite steel-concrete joints in braced frames for buildings
(LigacBes mistas aco-concreto em poérticos contraventados). A primeira pesquisa
experimental em ligacGes mistas foi realizada por Johnson & Hope Gill (1972) apud
Zandonini (1989). Zandonini, em 1989, apresentou as pesquisas realizadas na década
de 80 e a partir desta publicagdo os estudos nesta area se intensificaram. O trabalho
de Zandonini se tornou importante referéncia dos trabalhos seguintes.

Varios trabalhos experimentais foram realizados em diferentes institutos de
pesquisas comprovando o consenso da importancia dos estudos em ligagdes em
estruturas de aco considerando a contribuicdo da laje. Entre eles podemos citar
Bernuzzi, Noé & Zandonini (1991), Altmann, Maquoi & Jaspart (1991), Anderson &
Najafi (1994), Xiao, Choo & Nethercot (1994) e Li, Nethercot & Choo (1996), Ahmed &
Nethercot (1997). Todos estes trabalhos consistiram de ensaios de laboratério,
algumas vezes seguido de alguma andlise numérica, que buscavam quantificar a
interferéncia no comportamento da ligagcao de diferentes variaveis entre as quais: taxa
de armadura da laje, detalhe da ligacédo, perfil da viga, conectores de cisalhamento,
posicdo do pilar em relacdo a estrutura (externo ou interno), entre outras.

Com os resultados destes ensaios foi possivel identificar a interferéncia destas
variaveis no comportamento de algumas ligacées. Com estes dados e com resultados
de analises numéricas foi possivel desenvolver modelos analiticos que
representassem o comportamento das ligacbes mistas. Muitos destes modelos
adaptaram o Método dos Componentes, adotado pelo Eurocode 3 para previsao do
comportamento de ligagbes viga-pilar em elementos de aco, na andlise de ligacdes
mistas. O Método dos Componentes consiste em determinar o comportamento global
da ligacéo a partir do comportamento individual das varias componentes da ligacao.

O comportamento de uma ligagéo é representado pela sua rigidez, resisténcia
e ductilidade, caracteristicas que podem ser visualizadas nas curvas M-¢, conforme a
Figura 4. Portanto, conforme ja citado anteriormente, estas curvas sao a base para a
incorporacdo do comportamento da ligacdo na andlise da estrutura e podem ser
obtidas por ensaios e simulacées numéricas.

Em estruturas mistas pode-se contar com a rigidez da laje e, portanto
deformacdes fora do plano do pértico podem ser desprezadas, reduzindo o problema
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ao plano que contém a viga e o pilar. Isto pode se estender ao estudo das ligacdes
mistas, uma vez que estas consideram a presenca da laje.

A Figura 11 apresenta os principais tipos de ligacdes em estruturas de ago e a
laje de concreto conectada a viga pelos conectores de cisalhamento, representando a
contribuicdo da laje para a ligacao, caracterizando a acao mista.
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(c) Lig. com cantoneiras de alma e assento (d) Ligagdo com dupla cantoneira,

cantoneira de assento e de topo

Figura 11 - Tipos de ligacdes mistas

Zandonini (1989) lamenta a pequena quantidade de pesquisas realizadas até
o fim dos anos 80 a respeito do comportamento misto das ligacdes e sua influéncia no
comportamento da estrutura. Até entdo, a ferramenta basica e mais adequada para
determinar as curvas M-¢ de liga¢cdes mistas aco concreto era a analise experimental
direta, apesar de ser dispendiosa e cobrir parcialmente o problema.

Na analise experimental de ligac6es mistas é usual a utilizacdo de modelos
cruciformes que simulam um pilar interno de um pértico e consiste de um pilar com
dois trechos de viga conectados em cada lado do pilar. Os modelos que simulam um
pilar de extremidade tém forma de “T deitado” e trata-se de um pilar com apenas um
trecho de viga conectado a ele, conforme Figura 12.
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(@) (b)
Figura 12 - Modelos experimentais cruciforme (a) e em pilar de extremidade (b)

Um dos primeiros trabalhos desenvolvidos no Brasil em ligagdes mistas viga-
pilar foi desenvolvido por Figueiredo (2004). Neste trabalho sdo apresentados e
discutidos resultados de analises numéricas e experimentais em ligacdes mistas viga-
pilar com chapa de topo, envolvendo modelos cruciformes (Figura 12 (a)) e em “T”
(Figura 12 (b)).

2.2 Comportamento M-¢ de ligagGes mistas ago-concreto

Genericamente, o comportamento M-¢ das ligacbes mistas pode ser separado
em 3 fases conforme a Figura 13.

M
Elést. Inelastico Plastico
M
e — — - — — - —
MT———= |
M — |
¢ | Kdescarrég.
| |
K|carreg. : |
Mol | |
K.
il ! | ¢
O O dp by

Figura 13 - Comportamento M-¢ das ligagBes mistas

(1) Trecho elastico

O trecho elastico da curva M-¢ pode ser dividido em duas etapas, uma antes
do concreto fissurar e outra apés a fissuracao do concreto.

0] Com concreto néo fissurado

Todos os modelos apresentaram comportamento linear até o concreto fissurar
(M¢ ~ 20-25% de M,). Também foram observados altos valores de rigidez inicial
mesmo para os modelos com detalhes mais flexiveis, o que indica que o
comportamento inicial é governado basicamente pela rigidez axial a tracao da laje de
concreto.

(i) Com concreto fissurado
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Quando se inicia a fissuragdo proxima ao pilar, o comportamento da ligacéo
entra em nova fase, com rigidez um pouco menor que a inicial, porém com
comportamento proximo do linear. As fissuras na face do pilar rapidamente se
espalham para as extremidades da laje. O desenho das fissuras depende do tipo de
ligacdo viga-pilar. Ligacdes mais flexiveis e com ligacdo de cisalhamento (laje-viga)
menos efetiva permitem uma distribuicdo mais uniforme das fissuras na laje, na
direcao transversal ao eixo da viga. Ligac6es mais rigidas resultam na inclinagdo das
fissuras. Aumentar o didmetro das barras da armadura também assegura uma
distribuicdo mais uniforme das fissuras. Van Dalen e Godoy apud Zandonini (1989)
sugerem uma taxa de armadura de 0,8%.

(2) Fase inelastica

Geralmente a ndo linearidade de ligacdes mistas € conseqiiéncia de um
conjunto de fatores de diferentes naturezas:

() Nao linearidade fisica dos materiais:

e Escoamento das barras da armadura

¢ Escoamento dos perfis de aco

e Escoamento de elementos da ligacéo (chapas, parafusos)

e Aumento de extensdo e de abertura das fissuras do concreto da laje e do
revestimento do pilar, quando for o caso.

(i) Fendmenos inelasticos: deslizamento entre pilar e viga, entre a laje e o peffil
de aco da viga;

(i) Nao linearidade geométrica: mudanca de comportamento de uma regiao da
ligacdo ou de um elemento. Por exemplo: mudanca da zona de contato entre
os elementos da ligacéo e, diminui¢cdo do efeito de shear lag devido a
fissuracao.

As imperfei¢des iniciais dos perfis de aco também podem colaborar para a
configuracdo da curva M-¢ nesta etapa do comportamento da ligacéo.

Como consequéncia do grande namero de variaveis envolvidas, ainda ndo é
possivel avaliar a contribuicdo de cada uma delas no comportamento da ligacao nesta
fase. Apesar disso, € possivel estimar que M, (Momento de plastificagdo) esteja por
volta de 75% a 90% de M, (Momento ultimo) e é resultado do escoamento significativo
de um dos componentes chave da ligacdo: ou das barras da armadura, ou da mesa
inferior da viga.

(3) Fase plastica

A fase plastica da ligacdo é conseqliéncia de deformacdes plasticas das
barras da armadura e devido a resisténcia inerente das ligacBes. Os ensaios
mostraram que todas as barras da armadura chegaram a tens@o de escoamento.

As vantagens do comportamento semi-rigido sé@o totalmente exploradas se o
calculo é feito no regime plastico. Como a resisténcia da viga mista € em geral maior
gue da ligacao, para que a viga atinja sua capacidade méxima, a ligacdo deve ter boa
ductilidade, isto é, boa capacidade rotacional. Por isso, torna-se importante conhecer o
comportamento completo da ligacao, inclusive no regime plastico.

Segundo o COST 1 (1996), como resultado de pesquisas em diferentes
institutos pode-se concluir que o comportamento das ligacdes mistas € influenciado
por parametros:
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(1) Referentes a prépria ligacao:

e Elementos de ligacdo entre os perfis de aco — chapas, cantoneiras, parafusos,
soldas;

¢ Laje de concreto armado;
e Relacdo de inércias entre os perfis da viga e do pilar;
e Enrijecedores de alma do pilar, se houver.
(2) Externos a ligacao:
e Conectores de cisalhamento (tipo, quantidade e distribuicao);

e Tipo de carregamento (simétrico ou assimétrico) que estd relacionado com
outro parametro: a posicdo da ligagcdo na estrutura (pilar interno ou de
extremidade);

e Tipo de construcdo (escorada ou ndo escorada)

2.3 Parametros internos a ligacdo que influenciam no seu
comportamento

Os varios componentes da ligacdo possuem um comportamento tensao x
deformacdo ndao-linear. Cada componente pode ter limitacbes que podem ser
responsaveis pela falha da ligacdo como um todo. A forma como cada componente
contribui para o comportamento global da ligacdo depende da localizagdo de cada
componente na ligacdo (definida pela distdncia do componente as zonas de
compressao e tracao).

O comportamento individual de cada componente é descrito no Eurocode 3 na
Parte 1-8, dedicada as ligacbes em elementos de aco. O COST 1 (1996) apresenta as
respostas dos componentes adicionais por considerar a ligacdo como mista.

2.3.1 Comportamento da ligacdo em aco

Ligacdes totalmente soldadas fornecem um alto grau de rigidez e resisténcia,
sendo a resisténcia limitada pela flambagem local na zona de compressdo ou por
deformacdo excessiva devido a flexdo na mesa do pilar (no caso de nao haver
enrijecedores). As ligacdes soldadas podem ser assumidas totalmente rigidas e,
fazendo parte de uma ligagdo mista possuem rigidez ainda maior.

As ligacBes com chapa de topo podem possuir diferentes niveis de rigidez e
resisténcia, dependendo do tamanho, espessura e posi¢cdo da chapa. A Figura 14
mostra diferentes configuraces de ligacbes com chapa de topo.

T™=-r--7 b kit [ bt T=r
I 1 i n

Figura 14 - Ligacdo com chapa de topo — diferentes posicfes da chapa
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Ligagbes com cantoneiras e com chapas soldadas na alma da viga sdo muito
usadas na pratica porque possuem baixo custo (fabricacdo e montagem). No entanto,
nédo conferem o mesmo grau de continuidade, acarretando em dimensdes maiores das
vigas, pois serdo dimensionadas para valores maiores de momento fletor. Se somente
a alma é conectada, a ligacdo pode ser considerada articulada e ird desenvolver baixa
rigidez e resisténcia. Quando a rotacdo é muito grande, fecha-se a lacuna entre a
mesa inferior da viga e a mesa do pilar, ocorrendo aumento na rigidez e na resisténcia
que pode ser visualizado no gréafico da Figura 15. Se, no entanto, as mesas também
forem conectadas por cantoneiras de topo e de assento, a ligacao apresentara rigidez
e resisténcia maiores.

(kN.m)

300 Chapa de topo

200
Dupla cantoneira

100

10 20 30 40 ¢ (mrad)

Figura 15 - Comportamento M-¢ de ligagdes com chapa de topo e com dupla cantoneira, mistas
aco-concreto Ren apud COST 1 (1996)

2.3.2 Laje de concreto armado

A laje é parte da viga (viga-mista) assim como da ligacdo mista. A laje é
conectada a viga de aco por conectores de cisalhamento e, portanto esta
indiretamente participando da ligacdo. A influéncia da laje no comportamento da
ligacdo pode ser visualizada na Figura 16 onde sao apresentados graficos M-¢ de dois
modelos cruciformes, com mesmo detalhe de ligacdo, um com laje e outro sem.

kN. L
( 3g]0) Ligac@o mista

200
Ligacdo em aco

100

10 20 30 40§ (mrad)

Figura 16 - Comparacao do comportamento M-¢ de ligacdo com chapa de topo com e sem a
laje de concreto armado Aribert & Lachal apud COST 1 (1996)

O comportamento tensdo x deformacdo da armadura da laje tem influéncia
significativa no comportamento da ligagdo com relacdo a sua rigidez, resisténcia e
ductilidade. A razéo entre rigidez e resisténcia de uma ligacdo sem e com a laje é
significativa e ira depender da quantidade, distribuicdo e propriedades da armadura,
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além do tipo de laje (macica ou mista), largura efetiva, resisténcia a tracdo do concreto
e relacdo de aderéncia entre a armadura e o concreto.

A Figura 17 mostra os resultados de ensaios realizados por Ren apud COST 1
(1996) em ligacbes mistas com chapa de topo. Foram tracadas 3 curvas com 2 taxas
de armadura diferentes. A terceira curva, que tem taxa de armadura igual a uma das
outras, ilustra a influéncia de enrijecedores no pilar.

M
(kN.m)
p =1,0 % — com enrijecedor
200
p=10%
100
p=02%
10 20  (mrad)

Figura 17 - Influéncia da taxa de armadura em ligac6es com chapa de topo por Ren apud
COST 1 (1996)

A largura efetiva de laje que contribui na rigidez da ligacdo pode ser tomada
igual a largura efetiva da laje em uma viga mista. A NBR 8800 (1986) considera
apenas vigas bi-apoiadas, e, portanto nao distingue largura efetiva em regido de
momento positivo ou negativo. Segundo a NBR 8800 (1986), quando a laje se estende
para ambos os lados da viga, a largura efetiva b, conforme a Figura 18, deve ser
tomada como o menor dentre os seguintes valores:

e 1/4 do comprimento da viga,

e largura da mesa superior da viga de aco mais a média das distancias livres
entre essa mesa e as mesas superiores das vigas adjacentes e;

e dezesseis vezes a espessura da laje mais a largura da mesa superior da viga
de aco.

Figura 18 - Largura efetiva b quando a laje se estende para ambos os lados da viga

Esta Ultima limitacdo é alvo de contestacdes por ndo ter sido comprovada
nenhuma relacdo entre a espessura da laje e a largura colaborante da laje e esta
sendo descartada na nova versdo da NBR 8800 (1986).

Quando a laje se estende para apenas um dos lados da viga, a largura efetiva
b, conforme a Figura 19, deve ser tomada como o menor dentre 0s seguintes valores:

e 1/12 do comprimento da viga,

¢ metade da distancia livre entre as mesas superiores da viga considerada e da
viga adjacente e;

e seis vezes a espessura da laje.
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Figura 19 - Largura efetiva b quando a laje se estende para apenas um dos lados da viga

O Eurocode 4 prevé larguras efetivas diferentes para regibes de momentos
positivo e negativo. A largura em cada um dos lados da viga (b/2), conforme Figura 20,

deve ser menor que 1/8 de ¢,. Deve-se tomar cuidado também para ndo tomar um
valor de b/2 maior que a metade da distancia entre almas de vigas adjacentes.

b b
2 2

Figura 20 — Largura efetiva colaborante da laje segundo o Eurocode 4

€ a distancia entre se¢ées de momento nulo, dado por:

Regido de momento positivo:

Véo externos: ¢/, =08-/,

Vao internos: ¢, =0,/-/,
Regido de momento negativo:

0, =025-(¢,+1,)

Trechos em balango: 7/, =2/,

(1, I, e (3 estdo representados na Figura 21.

(o= 025 (£1+1,) 025 (L1+1,) 205

JAN VAN

/) = 08/, 0774, 08/,

Kl 52 J\‘ gl €3 J‘

Figura 21 - Valores de 7/, em funcao de ¢, e /;
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Quanto a armadura da laje, Queiroz et al. (2000) salienta que quando o apoio
da viga for um pilar, deve-se dispor as barras da armadura de forma que seu centro de
gravidade, de cada lado da viga, fique a uma distancia de 0,7 b, a 2,5b. da linha de
centro da viga.

2.3.3 Partes dos perfis da viga e do pilar

A Figura 22 mostra a influéncia da altura da viga no comportamento da ligacdo
mista identificada nos ensaios realizados por Anderson & Najafi (1994). O grafico
representa a curva M-¢ de dois modelos com ligagbes com chapa de topo, laje mista e
taxa de armadura de 1%. A Unica diferenca entre os dois modelos refere-se ao perfil
da viga. O modelo S8FD tem altura quase 1,5 vezes a altura do modelo S8F. O
aumento na altura da viga e, portanto, o aumento do braco de alavanca entre os
elementos da area tracionada e comprimida faz com que o momento resistente
aumente e a capacidade rotacional diminua.

M
(KN.m)
400 S8FD
S8FD - altura da viga maior
300 que do modelo S8F

S8F
200

100

10 20 30 40 ¢ (mrad)

Figura 22 - Influéncia da altura da viga no comportamento da ligag&o viga-pilar — Anderson &
Najafi (1994)

2.3.4 Enrijecedor de alma do pilar

Poderéo existir enrijecedores para a alma do pilar na forma de revestimento de
concreto ou chapas soldadas conforme ilustra a Figura 23. Os enrijecedores
influenciam o comportamento da ligacdo impedindo a flambagem na alma do pilar que
constitui um modo de falha da ligacéo.

g 4
— |
(a) Chapa de aco soldada ao pilar (b) Revestimento de concreto

Figura 23 - Enrijecedores de alma do pilar

Nos primeiros programas experimentais os pilares contavam com
enrijecedores de alma ou revestimento de concreto, além de estarem sob condi¢cdes
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favoraveis de carregamento (simétrico). Por isso ndo era possivel observar a influéncia
dos enrijecedores no comportamento da ligacdo. No entanto, os ensaios de Law apud
Zandonini (1989), mostraram que em uma ligacdo sem enrijecedor, a alma do pilar
pode tornar-se o componente mais fraco da ligacdo e governar o seu comportamento.
Em uma ligacdo ensaiada sem enrijecedor observou-se a flambagem da alma do pilar
a um valor do momento aplicado referente a 55% do momento resistente da ligacdo
com enrijecedor em forma de chapa soldada a mesa do pilar.

A Figura 17 ilustra os ganhos de resisténcia de uma ligacdo com enrijecedor a
partir da comparacéo de sua curva M-¢ com a curva de um ligagdo sem enrijecedor.

2.4 Parametros externos aligacao que influenciam no seu
comportamento

Além do tipo e do detalhe da ligacdo, outros parametros externos a regido
nodal influenciam o comportamento M-¢ da ligacdo. Entre eles:

Ligacdo entre a laje de concreto e a viga de aco por conectores de cisalhamento
(principalmente o tipo, distribuicdo e a quantidade de conectores);

Tipo de carregamento (simétrico ou assimétrico) que esta relacionado com outro
parametro: a posicéo da ligagdo na estrutura (pilar interno ou de extremidade);

Tipo de construcdo (escorada ou ndo escorada).

Para um estudo mais apurado da interferéncia destes parametros no
comportamento da ligacdo, em geral, sdo necessarios ensaios em modelos mais
complexos onde vigas e pilares sejam representativos para a analise destas variaveis.
Estes modelos, além de fornecerem o comportamento da ligacdo mais préximo do que
ocorre, permite a andlise da influéncia da ligacdo mista no comportamento do pértico.
Na bibliografia consultada, uma pequena quantidade dedica-se a estes tipos de
ensaios. A maioria dos trabalhos se deteve no aprofundamento do estudo dos
parametros diretamente relacionados a ligacdo e para isto, ensaios em modelos
cruciformes séo suficientes. A Figura 24 apresenta o esquema de um modelo em
poértico misto.

Figura 24 - Modelos em porticos

2.4.1 Ligacao laje-viga - Conectores de cisalhamento

A acdo mista em vigas mistas € atingida por meio dos conectores de
cisalhamento distribuidos ao longo da viga de aco. Estes conectores devem transferir
os esforcos de cisalhamento entre a viga de a¢o e a laje de concreto.

Os conectores de cisalhamento sdo caracterizados por um comportamento
forca-escorregamento ndo-linear dependendo de suas caracteristicas e as do concreto
que o reveste. Se a laje for tipo steel-deck, a geometria da forma e a dire¢cdo das
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nervuras também tém influéncia significativa no comportamento do conector. Os tipos
de conectores mais utilizados no Brasil foram apresentados na Figura 8.

Admite-se que ha interacdo completa (ou total) quando os conectores
distribuidos ao longo da viga séo capazes de transferir todo esforco necessario para
que a secdo mista desenvolva sua resisténcia maxima a flexdo, permitindo algum
escorregamento entre os elementos. Na interagdo parcial admite-se um certo nivel de
escorregamento entre a viga de aco e o concreto em contrapartida da diminuicdo do
momento resistente da viga mista.

Em regido de momento positivo, o conceito de interacdo total ou parcial se
aplica a capacidade dos conectores de transferir os esfor¢os entre a laje de concreto
comprimida e a viga de aco. Na regido de momento negativo, que € o caso dos
trechos de viga proximos a ligacdo, este conceito refere-se a capacidade dos
conectores de transferir esforcos entre a armadura da laje e a viga de aco, ja que o

concreto tracionado é desprezado.
O escorregamento final na interface entre a viga de aco e a laje de concreto

préximo a ligacdo viga-pilar tem influéncia significativa no comportamento desta
ligagdo, uma vez que interfere na transferéncia de esforgos desta regido. Assim, a
ligacdo viga-laje pode interferir nos parametros que caracterizam o comportamento de
uma ligacdo: momento resistente, rigidez rotacional e capacidade rotacional; além do
modo de falha. Se 0s conectores de cisalhamento e a armadura da laje forem
insuficientes, a ligacdo mista se comportara de maneira similar a ligacdo de acgo

isolada.

A influéncia dos conectores de cisalhamento no comportamento da ligacdo
mista depende principalmente do nivel de interacdo que eles conferem, além da sua
distribuicdo ao longo da viga.

Aribert apud COST 1(1996) realizou ensaios em ligacdes com chapa de topo a
fim de investigar a influéncia do nivel de interacao da ligacdo de cisalhamento entre a
viga de ago e a laje de concreto no comportamento da ligacdo viga-pilar. Neste
trabalho, ele realizou ensaios em modelos com 3 niveis diferentes de interagéo entre a
viga de aco e o concreto (100, 75 e 50%). As curvas M-¢ das ligacoes destes modelos
estdo na Figura 25. No modelo com interacdo completa (100%) ocorreu ruptura dos
parafusos que limitou a capacidade rotacional da ligacdo. Nos modelos com interacéo
parcial (75 e 50%) ocorreu falha nos conectores de cisalhamento e apresentaram
rigidez rotacional e resisténcia das ligagbes um pouco menores.

M
(kN.m)
4

00 n=100%
300 n=75%
n=50%

200

100

10 20 30 ¢ (mrad)

Figura 25 - Influéncia do nivel de interacéo entre a laje de concreto e a viga de aco no
comportamento M-¢ de ligagbes com chapa de topo. Aribert (1995)

Bode & Kronenberger apud COST 1 (1996) realizaram ensaios em ligacdes
com cantoneiras para analisar a influéncia da ligacdo viga-laje na ligacao mista viga-
pilar. Os gréaficos M-¢ apresentaram um comportamento tipico de ligacdes com
cantoneiras. Devido a baixa rigidez e resisténcia da ligacdo dos elementos de aco, a
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influéncia da armadura e da ligacdo de cisalhamento é mais evidente, conforme ilustra
a Figura 26.

(kN.m)
300

n=100%
n=75%
n=50%

200

100

Ligacdo em ago

10 20 30 40 ¢ (mrad)

Figura 26 - Influéncia do nivel de interacéo entre a laje e a viga no comportamento M-¢ de
ligacdes com cantoneiras. Bode & Kronenberger apud COST 1 (1996)

N&o é sbé o nivel de interagdo entre 0 aco e o concreto que influencia o
comportamento da ligacdo, mas também o arranjo dos conectores proximos a regido
nodal. Bode & Kronenberger apud COST 1 (1996) também realizaram ensaios nos
mesmos tipos de ligacdo mista viga-pilar para estudar a influéncia do arranjo dos
conectores de cisalhamento.

Law apud Zandonini (1989) ensaiou 2 tipos de modelo com a mesma
quantidade de conectores, porém um dos tipos tinha distribuicdo uniforme de
conectores, enquanto que no outro eles eram distribuidos de forma que o primeiro
conector estava afastado do pilar. As ligacbes tiveram praticamente o mesmo
momento resistente, porém, os modelos que tinham o primeiro conector afastado do
pilar tiveram capacidade rotacional maior devido ao escorregamento da laje em
relacdo a viga na regido da ligacao.

A fim de tirar melhor proveito do comportamento misto da viga e da ligacéo, o
Eurocode 4 recomenda prever interacdo total nas regides de momento positivo e
interacdo parcial nas regibes de momento negativo. Desta forma a viga terd alto
momento resistente e a ligacdo, além de ter boa resisténcia, poderd desenvolver
capacidade rotacional suficiente para que a viga atinja sua resisténcia ao momento
fletor.

2.4.2 Tipo de carregamento (simétrico ou assimétrico) e posicao daligacdo na
estrutura (pilar interno ou de extremidade)

Até o item anterior falou-se em ligagbes analisadas, tanto numérica como
experimentalmente, em modelos com carregamento simétrico e com ligacdes nos dois
lados do pilar (modelos cruciformes). Entretanto, na pratica, podem ocorrer condigdes
de carregamento assimétrico e ligacbes em s6 um lado do pilar.

Quando o carregamento € simétrico, ocorre equilibrio e nenhum momento
adicional é transferido para o pilar. No caso de carregamento assimétrico, a diferenca
entre 0s momentos atuantes de um lado e de outro devem ser introduzidos no pilar.
No caso de ligagdo em um sé lado do pilar (pilar de extremidade) todo o momento
atuando na ligacdo serd transferido para o pilar. Ocorrerdo deformagbes por
cisalhamento na alma do pilar - ndo é rotacdo, mas permite uma mudanca no angulo
entre o eixo do pilar e o eixo da viga. O lado mais carregado tera acréscimos em suas
rotacdes, enquanto que o lado menos carregado tera um decréscimo (Figura 27)
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Figura 27 - Deformag8es na alma do pilar

Experimentalmente, pbde-se observar que nos modelos com carregamento
assimétrico a falha geralmente ocorre por ruptura do concreto no lado menos
carregado (COST 1 (1996)). A resisténcia da alma do pilar é pequena, mas nédo
significa que a falha ocorrera nela porque ha a influéncia da ligacdo do outro lado do
pilar.

J& em pilares de extremidade, onde s6 ha ligagdo em uma das mesas do pilar,
a contribuicdo da alma do pilar nas deformacdes da ligacdo é muito maior. Nestes
casos, a falha deve ocorrer por escoamento das almas do pilar e da viga de aco.
Portanto, a ligacdo tera sua resisténcia limitada pela resisténcia da alma do pilar e sua
capacidade rotacional devera ser consideravelmente maior.

As forcas na zona de compressao e na zona de tracdo na ligacdo de aco séo
introduzidas na alma do pilar diretamente. A forca de tracdo na laje ndo é transferida
para o pilar diretamente, uma vez que a armadura da laje ndo é ancorada no pilar.
Esta transferéncia é feita por contato da laje ao pilar no lado menos carregado da
ligacdo. As forcas de tracdo do lado mais carregado devem ser transferidas
internamente, pela propria laje, para o lado menos carregado. Devido a esta
transferéncia de forcas ao redor do pilar, pilares com carregamentos assimétricos
devem ser providos com armadura de costura adicional para resistir ao esmagamento
do concreto e a forgas de tracdo. Ensaios evidenciaram a importancia de se ancorar o
lado menos carregado - a armadura deve estar o mais proxima possivel do pilar.

Conforme visto anteriormente, a alma do pilar pode ser enrijecida gerando um
aumento da rigidez, da resisténcia e da ductilidade da alma do pilar.

Badran (1994) apud COST 1 (1996) observou que a influéncia do
escorregamento devido a interacdo parcial no comportamento de uma ligagdo em um
pilar de extremidade € mais evidente que sob carregamentos simétricos. Nestes casos
ocorre a mesma tendéncia dos modelos simétricos: diminuindo o numero de
conectores de cisalhamento, diminui-se a rigidez rotacional e a resisténcia ao
momento fletor, enquanto ocorre aumento na capacidade rotacional da ligagéo.
Porém, o nimero de conectores nao mudou o nivel de deformac¢6es na alma do pilar.

2.4.3 Tipos de construgdo: escorada ou ndo escorada

Em estruturas de aco pode-se abrir mao do escoramento das vigas de aco,
uma vez que os elementos de aco podem suportar o carregamento do peso préprio da
laje durante a fase de construgdo. Em relacdo a constru¢bes escoradas, as nao-
escoradas sdo mais econdmicas em relacdo ao trabalho, tempo e custos na
construcdo; entretanto, acabam resultando um pouco mais robustas devido a
verificacOes adicionais.

O tipo de construcdo pode ter uma influéncia significativa no comportamento
da ligacdao, ja que se for utilizada constru¢do ndo-escorada, a ligacéo viga-pilar em aco
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€ pré-solicitada e, portanto deve possuir uma ductilidade maior que uma ligagé@o similar
em construgéo escorada.

3 COMENTARIOS FINAIS

Apos a definicdo do que é uma “ligagdo mista” viga-pilar, foram apresentados
0s principais parametros que interferem no seu comportamento. A taxa de armadura, o
nivel de interacdo viga-laje e o tipo de ligacdo sdo parametros chaves que devem ser
considerados na andlise deste tipo de ligagéo.
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DORMENTES DE CONCRETO PROTENDIDO
REFORCADOS COM FIBRAS DE ACO

Paulo Sérgio dos Santos Bastos® & Libanio Miranda Pinheiro?

Resumo

Este trabalho descreve um dormente monobloco de concreto protendido, o qual foi
projetado para atender as caracteristicas de uma via ferroviaria brasileira. O
dormente apresentou comportamento e resisténcia semelhantes aos dormentes de
concreto, comumente fabricados em varios paises. Verificado e aprovado o projeto
segundo as especificacbes da norma americana AREMA, dezoito dormentes foram
fabricados sem e com fibras de aco, no teor de 60 kg/m* (aproximadamente 0,75% por
volume). Ensaios estaticos e dinamicos foram realizados em dormentes com e sem
fibras de ago, com o objetivo de quantificar o beneficio das fibras de aco a resisténcia
estrutural do dormente. As fibras aumentaram o momento fletor de primeira fissura e o
momento Ultimo, aumentaram significativamente a forca de inicio de escorregamento
dos fios de protensdo e reduziram a abertura das fissuras. As fibras também
acrescentaram grande ductilidade aos dormentes e diminuiram a tensdo nos fios de
protensdo, nos estagios mais avangados do carregamento. Sob acdo dinamica, as fibras
reduziram a tensdo nos fios de protensdo mais tracionados em aproximadamente 100%,
0 que elevou significativamente a resisténcia do dormente a fadiga. Dormentes
fabricados com menor forga de protensdo apresentaram excelente comportamento
plastico e grande ductilidade, especialmente o dormente com fibras.

Palavras-chave: dormente monobloco, concreto protendido, fibras de aco, fadiga.

1 INTRODUCAO

No inicio do século XX, os primeiros dormentes de concreto armado imitaram, na sua
concepcao, a forma dos dormentes de madeira, constituidos de um bloco de concreto
com sec¢do constante. Os resultados ndo foram satisfatérios, pois os choques e as
vibrag@es, oriundos das a¢fes dindmicas dos veiculos, causavam rapidamente trincas
ou fissuras na parte superior central do dormente, apesar da armacdo metalica
colocada para resistir aos esforcos de tracdo. Essas fissuras degeneravam,
freqientemente, em verdadeiras rupturas, devido a grande rigidez desses dormentes.
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2 Professor Doutor do Departamento de Engenharia de Estruturas da EESC-USP, libanio@sc.usp.br

Cadernos de Engenharia de Estruturas, S&o Carlos, v.9, n. 36, 117-150, 2007



118 Paulo Sérgio dos Santos Bastos & Libanio Miranda Pinheiro

No entanto, com o desenvolvimento do concreto protendido, surgiu a possibilidade de
combater as fissuras no concreto, dando lugar a uma nova etapa no projeto dos
dormentes de concreto.

O dormente é um dos elementos fundamentais da superestrutura das vias ferroviarias.
Em resumo, as suas principais funcdes sao: suportar os trilhos, manter o eixo da via
constante e transmitir ao lastro as agdes dos eixos dos veiculos, como as horizontais
(transversais e longitudinais) e as verticais. Essas funcbes fazem com que seja
necessario dotar o dormente de uma elevada resisténcia, o que em geral leva a uma
grande rigidez, a0 mesmo tempo em que também deve possuir certo nivel de
elasticidade, posto que deve ser capaz de suportar altissimas forcas de impacto.

Como os dormentes sdo sujeitos a carregamentos ciclicos durante a sua vida inteira,
0s materiais que o constituem sdo submetidos a intenso processo de fadiga. E
desejavel que o dormente fique livre de fissuras sob o carregamento dindmico, porque
se ocorrem fissuras, ha um grande aumento de tensdes na armadura de protenséo e
um aumento de até 50% no comprimento de transferéncia (FIP - 1987).

Para diminuir as deficiéncias dos materiais cimenticios, fibras curtas com alta
resisténcia a tracao e ductilidade podem ser adicionadas ao concreto para aumentar a
absorcdo de energia (tenacidade), melhorar a resisténcia ao impacto e a fadiga,
aumentar a resisténcia a flexdo, controlar a fissuracdo e o comportamento na etapa
posterior a fissuracdo inicial e melhorar a aderéncia da matriz com a armadura. E
ainda, como as fibras inibem a propagacdo das fissuras através da matriz, tanto no
estagio da retracdo inicial quanto na matriz endurecida, o concreto ganha maior
durabilidade, o que é essencial a um elemento exposto as intempéries, como sédo 0s
dormentes.

Em pesquisa realizada por VENUTI (1990) para a Association of American Railroads
(AAR) verificou-se um aumento de 10% na resisténcia Ultima a flexdo estatica para
dormentes com 0,15% por volume (1,34 kg/m® de fibras de polipropileno e um
aumento de 21% no caso de 0,57% por volume (44,5 kg/m®) de fibras de aco. Os
dormentes sem fibras e com fibras de polipropileno ruiram abruptadamente, ao
contrario dos dormentes com fibras de aco que ruiram gradualmente. Em seqiiéncia a
essa pesquisa, MINDESS, YAN & VENUTI (1991) estudaram o comportamento do
mesmo dormente reforcado com fibras sob acdo de impacto. Concluiram que o
dormente, por poder deformar-se mais até a ruptura, péde resistir a uma maior carga
maxima, e assim absorveu uma maior energia (energia de fratura) antes da ruptura. A
maior tenacidade resultante da incorporacdo das fibras possibilitou ao dormente
resistir a danos mais sérios antes da degradacdo completa. As forcas maximas de
impacto foram menores que as forgas estaticas maximas.

Em ampla pesquisa realizada sobre dormente de concreto sob agédo de impacto,
WANG (1996) concluiu que “a adicdo de fibras de aco ao concreto melhorou
enormemente o comportamento do dormente, resultando em fissuras mais curtas e
mais finas”.

1.1 Importancia da pesquisa

Conforme o ACI 544.2R (1989), a “capacidade de suportar agées dinamicas e ciclicas
a flexdo é uma importante propriedade dos compdésitos com fibras, particularmente em
aplicacdes envolvendo acbes repetidas”. E sdo essas justamente as caracteristicas do

Cadernos de Engenharia de Estruturas, S&o Carlos, v. 9, n. 36, p.117-150, 2007



Dormentes de concreto protendido reforcados com fibras de ago 119

carregamento ao qual os dormentes de concreto ficam submetidos na via. Assim,
melhorar a capacidade de absor¢cédo de energia (tenacidade) e a resisténcia a fadiga
dos dormentes de concreto € extremamente importante.

Segundo os resultados de VENUTI (1990) e WANG (1996) mostraram, o dormente
monobloco reforcado com fibras deverd apresentar um acréscimo de capacidade
dltima a flexdo. Embora a incorporagéo de fibras possa resultar num acréscimo do
custo final do dormente, com o aumento da resisténcia a flexdo e a fadiga aferido nos
ensaios, podera ser possivel diminuir as dimens8es do dormente, ou diminuir o
namero de fios de protensédo, de tal forma que o custo final permaneca préximo do
relativo ao dormente sem fibras. E, mesmo se o custo inicial for um pouco superior,
isto podera ser compensado diante do melhor comportamento estrutural do dormente
frente aos efeitos dindmicos do carregamento (impactos, vibracdo, etc.) e melhor
resisténcia a fadiga, além da maior durabilidade.

Por inibir e diminuir a microfissuracdo, as fibras deverdo ser efetivas também em
aumentar a resisténcia do concreto na regido adjacente as ombreiras do sistema de
fixac&o dos trilhos, melhorando assim o comportamento da ombreira, frente aos efeitos
do carregamento dindmico a que fica submetida. Ainda, por melhorar a aderéncia
concreto-armadura, provavelmente acarretardo uma diminuicdo do comprimento de
transferéncia das forcas de protensdo, o que podera tornar possivel diminuir o
comprimento total do dormente, e conseqientemente a massa e 0 volume de
concreto.

1.2 Objetivos

Os objetivos principais da pesquisa sdo os seguintes:

a) projetar um modelo de dormente monobloco de concreto protendido segundo as
especificacbes da AREMA (1997) e o método de Zimmermann, para uma via
ferroviaria brasileira;

b) por meio da realizacao de ensaios estaticos e dinamicos (fadiga) no dormente
projetado, fabricado com e sem fibras de aco, analisar os beneficios que as fibras de
aco proporcionardo ao dormente;

¢) modificar o projeto original do dormente, com o objetivo de aproveitar o acréscimo
de resisténcia a flexdo e a fadiga, proporcionado pelas fibras de aco, a fim de
desenvolver um dormente com melhor comportamento frente as forcas de impacto e
mais proximo ao dormente de madeira, ou seja, mais ductil e flexivel.

O projeto do dormente ndo esta apresentado neste artigo, porém, pode ser visto na
tese de doutorado (BASTOS - 1999), que deu origem a este artigo.

2 CONCRETO COM FIBRAS

As fibras inibem o inicio e a propagacdo das fissuras, ou seja, aumentam a tensdo
correspondente a primeira fissura da matriz. Mas é no estado de pds-fissuragéo inicial
gue as fibras exercem o seu principal efeito, que é o de “costurar” e interceptar a
progressao das microfissuras, evitando assim a ruptura brusca. Em consequéncia, a
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abertura e o comprimento das fissuras na matriz endurecida sdo menores, 0 que
melhora consideravelmente a impermeabilidade e a durabilidade dos compdsitos
expostos ao ambiente.

A caracteristica mecanica mais importante que as fibras introduzem nos compésitos é
0 aumento da tenacidade ou capacidade de absorcdo de energia. A energia é
absorvida durante a ruptura da adesdo entre as fibras e a matriz, na deformacao da
fibra e no atrito provocado pelo escorregamento da fibra durante o seu arrancamento
da matriz.

2.1 Fadiga

Conforme o ACI 544.2R (1989) a “capacidade de suportar acbes dinamicas e ciclicas
a flexdo é uma importante propriedade dos compoésitos com fibras, particularmente em
aplicacbes envolvendo acdes repetidas, tais como pavimentos e lajes de pisos
industriais.” RAMAKRISHNAN & LOKVIK (1992) afirmam: “em muitas aplicactes,
particularmente em pavimentos, piso de pontes, revestimentos de tluneis e estruturas
maritimas (offshore), a resisténcia a fadiga na flexdo e a resisténcia limite (endurance
limit) sdo importantes parametros de projeto, porque essas estruturas sédo projetadas
com base na resisténcia a fadiga. O conhecimento da relacdo entre o nimero de ciclos
para ruptura e tensdes aplicadas é essencial.”

A capacidade de resistir a iniciacdo de fissuras, reduzir o nUmero e o tamanho de
fontes de fissuras, antes e no processo de fadiga, e a capacidade de resistir a
propagacdo e a extensdo das fissuras produzira um profundo efeito sobre a
resisténcia a fadiga. A chave para aumentar a resisténcia a fadiga de concretos de alta
resisténcia € o aumento da habilidade de deter ou reprimir a propagacéo das fissuras
(crack-arresting ability). Isso pode ser obtido por duas vias: redugdo do tamanho e

de fissuras (WEI, JJIANMING & YUN - 1996).

2.2 Impacto

A propriedade mais importante e necessaria para um material, sujeito a acdes
dinmicas, € a sua capacidade de absorcdo de energia ou tenacidade e esta € uma
das mais importantes caracteristicas que as fibras incorporam ao concreto. A adicdo
de fibras de agco ao concreto aumenta substancialmente a resisténcia do concreto ao
impacto.

Em ampla pesquisa realizada sobre dormente de concreto sob acdo de impacto,
WANG (1996) estudou um modelo de dormente de concreto com: a) 1% por volume
de fibras de aco com comprimentos de 30 e 50 mm e didmetro de 0,5 mm; b) sete
estribos ¢ 5 mm cada 8 cm apenas nas regibes do dormente sob cada trilho; c)
reducdo da resisténcia a compressao de 65 para 40 MPa e d) reducdo da forca de
protensdo de 400 para 227 kN. As conclusdes foram: a) a adi¢do de fibras de aco ao
concreto melhorou enormemente o comportamento do dormente, resultando em
fissuras mais curtas e mais finas; b) sob pulsos repetidos de curta duracdo, as fissuras
verticais no dormente podem ser acompanhadas por fissuras horizontais; estribos
podem, particularmente quando usados com fibras, efetivamente retardar a
deterioracdo do dormente de concreto; c¢) analises tedricas e experimentais mostram
que o fator de impacto é proporcional a raiz quadrada da altura de queda do martelo e
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da rigidez de uma viga a flexdo. Reduzindo a resisténcia do concreto & compressao ou
o nivel de protensdo do dormente, pode resultar em uma reducéo da rigidez a flexdo
dindmica (dynamic flexural stiffness) e assim a magnitude das forcas de impacto.
Acredita-se que se essas medidas forem combinadas com o uso de fibras de aco no
concreto, um novo tipo de dormente de concreto pode ser obtido, com melhorada
ductilidade e alta resisténcia a acdo de impacto.

Na mesma pesquisa, o dormente com resisténcia a compressao de 40 MPa e fibras de
aco curtas (30 mm) comportou-se de modo excelente, muito melhor que 0 mesmo
dormente com resisténcia a compressao de 65 MPa; o dormente com menor nivel de
protensdo combinado com fibras curtas comportou-se muito melhor que o dormente
original (sem fibras) e similar ao dormente com o nivel de protensdo normal e
acrescido de fibras.

3 CARACTERISTICAS DO CONCRETO E DO COMPOSITO

Com o objetivo de estudar a influéncia da brita 2 sobre a resisténcia do concreto com
fibras de aco, foram definidos o traco e o diagrama de dosagem de dois diferentes
concretos, o primeiro com 100% de brita 1 e 0 segundo com 50% de britas 1 e 2,
respectivamente. Aos dois concretos foram acrescidas fibras de ago, nas taxas de 40
e 60 kg/m*® (aproximadamente 0,5 e 0,75% por volume), dando origem a quatro
compoésitos distintos. Dentre os compdsitos, aquele com brita 1, apenas, e fibras no
teor de 60 kg/m® foi o que apresentou os melhores resultados, de modo que os
dormentes foram fabricados com este compoésito e também com o seu respectivo
concreto de controle (sem fibras). Apenas as caracteristicas das duas misturas serédo
apresentadas na seqgiiéncia.

A fibra de aco aplicada foi a DRAMIX RC 80/60 BN (comprimento de 60 mm e
didmetro de 0,8 mm), com razdo de aspecto igual a 75. O cimento utilizado foi o de
alta resisténcia inicial CP V ARl PLUS - Ciminas. Foi utlizado o aditivo
superplastificante Reax RX 3000, com densidade de 1,16 kg/dm®. O traco em massa
adotado para o concreto de controle foi: 1:1,66:1,84:0,40:0,6% SP.

A adicdo das fibras de ac¢o resultou numa grande diminuicdo do abatimento. No
entanto, todos 0os compdsitos mantiveram uma boa trabalhabilidade quando vibrados,
além de apresentarem homogeneidade e boa aparéncia visual. Na Tabela 1 mostram-
se os abatimentos obtidos para o concreto de controle (C1-0) e para o composito (C1-
60). O tempo de fluxo no tronco de cone invertido do compésito C1-60 (35 s) superou
o tempo de 30 s, considerado pelo ACI 544 - 2R (1989) como o tempo maximo para
aplicacdes praticas; porém, o compdsito apresentou 6timas caracteristicas de
trabalhabilidade.
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Tabela 1 - Medidas da consisténcia do concreto de controle e do compdsito.

Mistura Quantidade Abatimento (mm) Tempo no tronco
de aditivo de cone invertido
(%) sem fibras | com fibras (segundo)
C1-0 0,6 60 - 20
C1-60 15 140 35 35

Para medicdo das resisténcias mecéanicas do concreto e do composito foram
moldados corpos-de-prova cilindricos de dimensfes 15 x 30 cm e vigas prisméaticas
com dimensfes 15 x 15 x 50 cm. Os ensaios para determinagcdo da tracdo na flexao
foram executados segundo a metodologia da norma JSCE - SF 4 (1984), cujos
resultados mostrados na Tabela 2 representam a média dos valores obtidos no ensaio
de quatro vigas prismaticas.

Tabela 2 - Resisténcias mecanicas do concreto de controle e do compadsito.

Mistura |Resisténcia a compresséo| Resisténcia a tracdo | Mddulo Médulo de
a idade (MPa) por compressédo |de ruptura] deformacéo
diametral longitudinal
3 dias | 7 dias | 28 dias (MPa) (MPa) (MPa)
C1-0 45,29 | 47,50 | 58,61 4,33 7,24 39.850
C1-60 46,28 | 53,50 | 60,06 5,55 9,41 41.918

O ACI C.363 recomenda a equacao 117\/ﬁ (para f'. em psi) ou 0,97,/f'. (para f'. em

MPa) para a estimativa do médulo de ruptura de concretos com f. de 21 a 83 MPa.
Essa equacéo fornece bons resultados para o concreto de controle (7,43 MPa). Para o

composito C1-60 a equacao teria que ser 123\/ﬁ (em MPa) ou 14,8\/E (em psi).

A Tabela 3 apresenta os resultados (média de quatro corpos-de-prova) obtidos para a
resisténcia a tracdo na flexao na primeira fissura (fy), a resisténcia a tracao na flexao
maxima ou maédulo de ruptura (f,), a resisténcia equivalente a tra¢éo na flexdo (feq),
correspondente ao deslocamento de 3 mm para o vao L de 450 mm e o fator Res. A
tabela também mostra os indices de tenacidade (I) e fatores de resisténcia residuais

(R).

O fator Res € definido pela razéo feeq/ fo . Um fator igual a 100 representa um material
elastoplastico perfeito no deslocamento de 3 mm.
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Tabela 3 - Resisténcia a tracéo na flexdo e indices de tenacidade segundo a ASTM C 1018.

Mis- fo fu feteq | Res indices de Tenacidade Fatores de Resisténcia
tura Residual

(MPa)| (MPa)|(MPa)| (%) | Is | lwo | 120 | lso | leo | Rs10 | Rioz20 | Rao30 | Raoeo

C1-0 (724|724 | - | - | - | - | - | - | - - - - -

C1-60{ 7,99 | 9,41 | 8,25 |103,| 4,4 | 8,8 |18,0|28,0|57,7| 88,2 | 92,4 |100,2 | 98,7

Uma comparacao entre as resisténcias de primeira fissura (f,) e méxima (f,) mostra
que as fibras foram capazes de aumentar a resisténcia do compdsito além da
resisténcia de primeira fissura, com um aumento de 18 %.

O compésito C1-60 com o fator Rez de 103,7 %, apresentou um comportamento
levemente superior ao elastoplastico perfeito. Levando-se em conta o volume
relativamente baixo de fibras, este resultado é excelente, e mostra a eficiéncia da fibra
utilizada. Os valores médios de 57,7 para o indice lg, , 100,2 para o fator Ry 30 € 98,7
para Rsp60 , COMprovam a excelente tenacidade do composito C1-60, e mais uma vez
indicam seu comportamento muito préximo ao elastoplastico perfeito.

4 DESCRICAO DO DORMENTE PROJETADO

O dormente foi projetado para atender as condi¢cdes de uma via ferroviaria brasileira.
Seus momentos de projeto sédo: 2856 kN.cm para 0 momento positivo na se¢édo sob o
trilho e 1786 kN.cm para o momento negativo no centro.

A fig. 2 mostra as dimensfes do dormente, o qual foi denominado “dormente original”.
Para a forca de protensdo inicial foi especificado a intensidade de 510 kN; as
excentricidades da forca de protensdo estdo mostradas na fig. 1.

24,5
18
18
w.\
™ o
ToR I ~ "
Al ~ ﬂ7: :’EE &7 cp 0
< TF ce ™~
093 20
| \
a) segéo sob o trilho. b) secédo do centro.

Fig. 1 - Dimens8es (cm) das secdes transversais e excentricidades.
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Fig. 2 - Dimens8es (mm) calculadas para o dormente.

A armadura de protensdo adotada esta mostrada na fig. 3. A taxa mecanica de
armadura resultante mostrou ser o dormente superarmado, 0 que € comum noS
dormentes monoblocos de concreto.

16 CP 175 RB E 6,0

40 ‘35‘35‘35‘30

35]35| 60 |35]35]
I R

a) secdo sob o trilho b) centro do dormente

Fig. 3 - Armadura de protenséo.
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Com o objetivo de aproveitar o acréscimo de resisténcia a flexdo e a fadiga,
proporcionado pelas fibras de aco, e de modo a obter um dormente mais proximo ao
de madeira, ou seja, mais ductil e flexivel, foram feitas duas modificagcdes no projeto
do dormente original.

4.1 Primeira modificacao

Com o intuito de verificar o comportamento estatico e sob fadiga de um dormente com
menor rigidez e com uma variagdo de tensdo um pouco superior a variagdo de tensédo
limite indicada pelo ACI C.215 (1974), o projeto original serd modificado, mantendo-se
as mesmas excentricidades e dimensGes do dormente original. O ACI C.215
recomenda que a variagao de tenséo nos fios de protenséo nao ultrapasse 0,12 f,, , ou
seja, 210 MPa para o fio de protensdo utilizado nesta pesquisa. Assim, a forca de
protensao inicial (P;) sera diminuida de 510 kN no dormente original, para 250 kN no
dormente modificado.

7

A armadura de protensdo € aquela mostrada na fig. 4. Os dormentes fabricados
segundo a primeira modificacdo serdo denominados D15 e D16.

8 CP 175 RB E 6,0
[@)
I o o o [e) ii
0 0
o o
gi o Qo o o 7@—
~ <
‘ g ‘55‘ 0 ‘35‘ o ‘ }35}35} 60 \|35}35}
\ I [ |
a) secao sob o trilho. b) Centro do dormente.

Fig. 4 - Armadura de protensao para a primeira modificacdo no dormente original.

4.2 Segunda modificacao

A segunda modificacdo que sera feita no projeto do dormente original terd como
objetivo desenvolver um dormente (com o concreto de controle C1-0) com menor
rigidez a flexdo, e com variagdo de tenséo nos fios de protenséo igual ou proxima ao
limite maximo recomendado pelo ACI C.215 (1974). Assim, serd possivel checar se o
limite maximo indicado pode ser aplicado no projeto do dormente com um tipo de fio
de protensédo brasileiro. Ao mesmo tempo, num segundo dormente (fabricado com o
composito C1-60), sera verificada a contribuicdo das fibras em elevar a resisténcia do
dormente a fadiga. Apds os trés milhdes de ciclos do ensaio, espera-se que este
dormente apresente menor fissuracao residual que o modelo com fibras da primeira
modificagéo (D16).

Para atingir tal propésito, a forca de protensao inicial de 510 kN do dormente original
terd que ser diminuida ao valor de 300 kN. A armadura é a mesma indicada na fig. 9.
Os dormentes fabricados segundo a segunda modificacdo serdo denominados D17 e
D18.
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5 ENSAIOS ESTATICOS
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Os ensaios estaticos e dinamicos (item 6) foram executados com o objetivo principal
de verificar e quantificar o beneficio de um tipo de fibra de agco ao comportamento
estrutural dos dormentes monoblocos de concreto. A metodologia foi a de comparar 0os
resultados obtidos nos ensaios dos dormentes sem fibras com os resultados dos
ensaios em dormentes idénticos, mas com fibras de aco. Além disso, os resultados
também foram comparados com valores teéricos.

Segundo a sequéncia de fabricacdo, a Tabela 4 apresenta os dormentes fabricados e
o tipo de ensaio em que foram utilizados. As resisténcias do concreto a compressao
aos 28 dias e na data do ensaio do dormente também estédo apresentadas.

Tabela 4 - Dormentes fabricados e os ensaios em que foram utilizados.

Modelo | Fibras Forca de Utilizagdo nos Ensaios femas | fom, ens
de Aco | Protensdo @ | Verifica- | Estético | Dina- | Fadiga | (MPa) | (MPa)
@ ¢éo do mico [ @
Pi(kN) | projeto @ @)
D1 66,9 | 72,0
D2
D3 Né&o 66,8 | 73,6
D4 X
(+My)®
D5 X 73,1 70,5
D6 (-Mo)®
D7 510 X 70,5 69,8
D8 (-Me)®
D9® Sim 65,5 | 66,1
D10 X
(+My)®
D11 X 67,5% | 67,0
D12 X
D13 N&o X 66,0 | 71,2
D14 X
D15 N&o 250 XM X® | 653 | 605
D16 Sim X X 71,0 62,5
D17 N&o 300 X X 68,3 64,3
D18 Sim X X 76,2 | 64,6
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NOTAS:

(1) Fibras de aco na taxa de 60 kg/m® de concreto (aproximadamente 0,75% por
volume);

(2) Forca de protenséo inicial (Py);

(3) Verificacdo do projeto segundo as especificagdes da AREMA (1997); ensaios e
resultados ndo apresentados neste artigo;

(4) Os ensaios dindmicos e de fadiga foram realizados apenas ha sec¢do do
dormente sob o eixo do trilho;

(5) +M indica ensaio para momento positivo na secdo sob o trilho e -M. , ensaio
para momento negativo no centro do dormente;

(6) Resisténcia média a compressao na idade de 51 dias;

(7) Ensaio realizado numa das secfes correspondentes ao eixo dos trilhos;
(8) Ensaio realizado na outra se¢éo correspondente ao eixo dos trilhos;

(9) O modelo D9 néo foi utilizado na pesquisa.

Os ensaios estaticos de momento positivo na secao sob o trilho foram realizados nos
modelos D4 e D10 do dormente chamado original e nos modelos D15, D16, D17 e
D18 do dormente chamado modificado.

Quatro ensaios foram executados nos dormentes originais, sendo dois em um
dormente sem fibras (D4 - SF) e dois em um outro dormente idéntico, mas com fibras
de aco (D10 - CF). Cada um dos dois dormentes (D4 e D10) foi submetido a dois
ensaios, individuais, executados sobre ambas as sec¢des correspondentes ao eixo dos
trilhos; no texto seguinte as duas secbOes sob os trilhos serdo denominadas
extremidades A e B.

Os dormentes modificados sem fibras (D15 e D17) e com fibras (D16 e D18) foram
submetidos a ensaio estatico em apenas uma das duas se¢fes sob os trilhos. A outra
secao idéntica de cada dormente foi submetida a ensaio de fadiga até trés milhdes de
ciclos (os resultados encontram-se descritos no item 7). Na apresentacdo dos
resultados que se seguem, o dormente D15 deve ser comparado ao D16 e o dormente
D17 ao D18.

A fig. 5 mostra o esquema utilizado no ensaio. Outros detalhes relativos ao ensaio
devem ser vistos em BASTOS (1999).
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viga de apoio

cilindro hidraulico

placa de aco célula de carga

placa de aco

bloco de apoio
tira de neoprene

Fig. 5 - Esquema de apoios, carregamento e posi¢édo dos LVDT.

5.1 Comportamento na ruptura

Depois de concluidos todos 0s ensaios estaticos, e como ja observado e descrito por
inUmeros pesquisadores, pode-se afirmar que nesta pesquisa as fibras de aco também
modificaram o modo de ruptura dos dormentes, passando da ruptura brusca e por
vezes explosiva para a ruptura lenta e gradual.

5.2 Deslocamento vertical

A fig. 6 apresenta o diagrama forga x deslocamento vertical resultante dos ensaios
realizados nas extremidades A e B dos dormentes originais D4 e D10 e huma das
extremidades dos dormentes modificados D15, D16, D17 e D18.

Comparando os dormentes originais D4 e D10 verifica-se que as fibras, além da maior
capacidade de absorcdo de energia pés forca Ultima, aumentaram levemente a rigidez
inicial e levaram o dormente D10 a maior forca Gltima.
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——D4 A-SF
D4 B - SF
—+—DI10A-CF
—a—D10B - CF
—e—D15 - SF
—a—D16 - CF
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—a—D18 - CF
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Fig. 6 - Diagrama forca x deslocamento vertical dos ensaios estaticos
dos dormentes com e sem fibras de aco.

Tomando a tenacidade como a area sob a curva forca x deslocamento, como
preconizado pelo ACI 544.1R (1986), observa-se na fig. 6 que o melhor resultado foi
alcancado pelo dormente original com fibras (D10), onde principalmente a extremidade
A alcangou grande tenacidade. O dormente original sem fibras (D4), por ser
superarmado, mostrou pequena ductilidade, pois tdo logo alcangou a forga ultima
ocorreu a ruptura pelo esmagamento do concreto.

O dormente modificado sem fibras D15, embora tenha alcangado uma for¢ca ultima
muito inferior ao dormente original sem fibras D4, mostrou muito bom comportamento
plastico e tenacidade semelhante. Se a area sob a curva pode ser um indicativo da
capacidade de uma viga resistir e absorver forgas de impacto (LIN - 1981), o dormente
D15 mostrou que, embora com a metade da armadura e com uma for¢ca de protenséo
inicial de apenas 49% da forca de protenséo inicial do dormente D4, sua capacidade
de absorver impactos manteve-se muito préxima da do dormente D4.

O dormente modificado com fibras D16 também mostrou étimo comportamento
plastico. Comparando o dormente D16 com o dormente D15 verifica-se a atuagéo das
fibras aumentando a for¢a dltima e mantendo-a também até o deslocamento vertical
de 7,5 mm, o que Ihe conferiu significativo ganho de ductilidade.
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O dormente modificado sem fibras D17, com forca de estiramento dos fios 60 kN,
maior do que a mesma forca dos dormentes D15 e D16, apresentou comportamento
muito préximo ao do dormente D15. A maior forca no estiramento alterou apenas a
forca dltima, aumentado-a em 20 kN sobre a do dormente D15.

5.3 Escorregamento dos fios de protenséo

Na fig. 7 pode-se visualizar o instante em que os dois fios instrumentados iniciaram o
escorregamento. Nota-se a concordancia do instante de inicio de escorregamento dos
dois fios instrumentados.

A Tabela 5 resume as for¢cas medidas no inicio do escorregamento e também a forca
correspondente ao escorregamento de 0,025 mm, valor este preconizado pela AREMA
(1997) como o escorregamento maximo para a for¢ca de 1,5 P (303 kN ).

Em ambas as extremidades do dormente D10 as for¢as de inicio de escorregamento e
correspondente ao escorregamento de 0,025 mm foram bem superiores as do
dormente sem fibras D4. Considerando-se os valores médios, a forca de inicio de
escorregamento do dormente com fibras D10 foi 46% superior a do dormente sem
fiboras D4; ja a forca correspondente ao escorregamento de 0,025 mm foi 30%
superior.

Tabela 5 - Forca (kN) de inicio de escorregamento dos fios de protenséao e forca
correspondente ao escorregamento de 0,025 mm.

Modelo | Extrem. Inicio do Escorregamento Média Fios 1 e 2
de Escorregamento de 0,025
Ensaio | Fio 1 Fio2 | Fiol Fio 2 Inicio do | Escorr. de

Escorr. 0,025

D4 - SF A 310 290 350 310 300 330
B 300 313 400 420 307 410

D10 - CF A 501 480 510 480 491 495
B 410 380 460 470 395 465

D15 - SF - 270 270 270 270 270 270
D16 - CF - 300 380 330 380 340 355
D17 - SF - 240 230 280 240 235 260
D18 - CF - 350 350 390 380 350 385

Do mesmo modo, os dormentes modificados com fibras D16 e D18 também
apresentaram forcas de inicio de escorregamento e do escorregamento de 0,025 mm
superiores aos dormentes modificados sem fibras correspondentes D15 e D17,
demonstrando novamente o beneficio das fibras. Relativamente ao dormente sem
fioras D17, elas aumentaram a forca de inicio de escorregamento e do
escorregamento de 0,025 mm do dormente D18 em 48%.
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Todos os dormentes, com excec¢do dos dormentes modificados sem fibras D15 e D17,
apresentaram a forca do escorregamento de 0,025 mm superior & forga minima de 303
kN, para os dois fios instrumentados, como preconizado pela AREMA.
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Fig. 7 - Forca de inicio de escorregamento dos fios de protenséo nas
extremidades A e B do dormente D4.

5.4 Fissuracao

As fig. 8 a 10 mostram a configuracao final das fissuras numa das faces verticais dos
dormentes originais D4 e D10 e modificados D15 a D18. Na fig. 8 observa-se que a
fissura principal na ruptura dos dormentes originais sem fibras D4 e com fibras D10 foi
de flexo-cisalhamento, sempre na dire¢éo do apoio préximo ao extremo do dormente.

E. ESTATICO
D10- A + Mg

COM FIBRAS

E. ESTATICO

D4-A + Mg

SEM FIBRAS

Fig. 8 - Configuracéo das fissuras apds a ruptura dos dormentes originais D4 e D10.

Como ja comprovado por SWAMY & AL-TA'’AN (1985), FURLAN (1995) e diversas
outras pesquisas, as fibras normalmente originam um ndmero maior de fissuras nos
ensaios de flexdo. Essa caracteristica também se repetiu aqui nos dormentes
protendidos, como se verifica nas fig. 20 a 23. Os dormentes sem fibras alcancaram a
ruptura com uma ou no maximo duas fissuras. JA os dormentes com fibras, com
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excegao do dormente modificado D18, apresentaram em geral quatro fissuras. O D18
mostrou a presenca de poucas fibras “costurando” a unica fissura formada, o que
justificou a auséncia de outras fissuras.

Pelo fato da fibra de agco ser relativamente longa (60 mm), ter sua ancoragem
melhorada com ganchos nas extremidades e também devido a alta resisténcia da
matriz (65 MPa), poder-se-ia esperar o rompimento das fibras. Em todos os dormentes
ensaiados e rompidos, fez-se uma andlise das condicbes das fibras visiveis nas
trincas ou grandes fissuras formadas. Nao se notou a existéncia de qualquer fibra

rompida nas trincas observadas.

O
j{ E. ESTATICO
<
~ = D16 + Mﬂs

COM FIBRAS

R
Eo Fioh S5
E. ESTATICO
D15 + Mg |

SEM FIBRAS

s,
#

E. ESTATICO
N D18
" COMFIBRAS

g | E.ESTATICO
> D17
S sEmFBRAS

Fig. 10 - Configurag&o das fissuras na ruptura, dormentes modificados D17 e D18.

A Tabela 6 apresenta a forca Ultima (aqui definida como a forca maxima que o
dormente pdde suportar e manter) e as forcas correspondentes a primeira fissura e as
aberturas de 0,10, 0,15, 0,20, 0,30 e 0,50 mm. Como primeira fissura definiu-se a
primeira fissura com abertura de 0,05 mm que surgiu e tornou-se visivel em uma das
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duas faces verticais da sec¢do sob ensaio, pois para os dormentes fissuras néo visiveis
nao sédo importantes. As medidas foram tomadas nas fissuras de maior abertura, nas
proximidades da face mais tracionada do dormente. As aberturas de 0,05, 0,10 e 0,15
mm foram medidas com instrumento 6tico graduado, e as aberturas maiores foram
medidas com régua graduada. Na Tabela 6 os valores posicionados abaixo dos
valores das forcas sdo os momentos fletores correspondentes, determinados pela
formula M = 13,75 F.

Tabela 6 - Forcas (kN) e momentos fletores (kN.cm) correspondentes as aberturas de fissuras.

Modelo Extremi- | Primeira FO,lO Foy15 F0,20 Foygo Fo'5o Fu
dade Fissura

D4 - SF A 290 300 310 330 350 380 490
3988 4125 | 4363 | 4538 | 4813 | 5225 | 6738

B 300 320 350 370 390 430 520

4125 4400 | 4813 | 5088 | 5363 | 5913 | 7150

D10 - CF A 360 400 420 440 460 500 580
4950 5500 | 5775 | 6050 | 6325 | 6875 | 7975

B 350 390 400 430 470 530 570

4813 5363 | 5500 | 5913 | 6463 | 7388 | 7838

D15 - SF - 190 210 220 230 250 270 340
2613 2888 | 3025 | 3163 | 3438 | 3713 | 4675
D16 - CF - 220 250 270 310 340 370 400

3025 3438 | 3713 | 4263 | 4675 | 5088 | 5500

D17 - SF - 200 220 240 250 270 280 360
2750 3025 | 3300 | 3438 | 3713 | 3850 | 4950
D18 - CF - 260 270 290 310 330 360 410

3575 3713 | 3988 | 4363 | 4538 | 4950 | 5638

Como mostra a analise da Tabela 6 e da fig. 11, o dormente modificado sem fibras
D15 foi 0 que apresentou os piores resultados, refletindo a grande influéncia da forca
de protensdo sobre os momentos de primeira fissura e Ultimo e sobre o controle da
fissuragdo. Por exemplo, o dormente original sem fibras D4, com for¢a de protensdo
inicial de 510 kN, obteve um momento de primeira fissura 58% superior ao mesmo
momento do dormente D15, com forca de protenséo inicial de 250 kN. O momento
ultimo do dormente D4 foi 53% superior ao momento do dormente D15.
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Fig. 11 - Momentos fletores correspondentes as aberturas de fissuras.

Tomando os maiores valores dos resultados obtidos nos ensaios das extremidades A
e B dos dormentes originais D4 - SF e D10 - CF, e comparando os dormentes D4 - SF
com D10 - CF, os dormentes modificados D15 - SF com D16 - CF e D17 - SF com D18
- CF, apresentam-se na Tabela 7 os aumentos porcentuais dos resultados dos
dormentes com fibras, em relacdo aos dos dormentes sem fibras, nos varios estagios
do carregamento.

Em todas as aberturas de fissura mostradas na Tabela 7, observa-se que as fibras
foram efetivas em diminuir a fissuragcdo, pois as forcas nos dormentes com fibras
foram sempre maiores em relacdo as dos sem fibras. Como se pode notar na Tabela 6
e na fig. 11, os dormentes modificados com fibras D16 e D18 foram muito bem, pois
embora com forgcas de protensédo inicial de apenas 49 e 59% das relativas ao
dormente original sem fibras D4, a partir da abertura de fissura de 0,20 mm
apresentaram resultados préximos aos do D4.

Tabela 7 - Aumentos porcentuais dos momentos fletores dos dormentes com fibras.

Modelo Primeira Fo’]_o Fo'15 Foygo Foygo F0’5o Fu
Fissura

D4-D10 20 25 20 19 21 23 12

D15-D16 16 19 23 35 36 37 18

D17-D18 30 23 21 24 22 29 14

O aumento dos momentos fletores na primeira fissura de 20, 16 e 30 % para 0s
dormentes originais D4-D10 e os dormentes modificados D15-D16 e D17-D18,
respectivamente, representam um ganho muito importante proporcionado pelas fibras
ao dormente, principalmente para evitar a ruptura por fadiga. Por uma questido de
durabilidade, é regra em todos os paises do mundo projetar o dormente de modo a ele
nao fissurar em servico na via, sob a atuacdo dos momentos fletores de projeto.

Cadernos de Engenharia de Estruturas, S&o Carlos, v. 9, n. 36, p.117-150, 2007



Dormentes de concreto protendido reforcados com fibras de ago 135

Assim, buscar ou conseguir meios para aumentar o momento de primeira fissura, sem,
no entanto, aumentar a rigidez a flexdo do dormente, deve ser um dos objetivos das
pesquisas com dormentes. O acréscimo de resisténcia a primeira fissura,
proporcionado pelas fibras, pode ser utilizado para minimizar a altura da sec¢ao sob o
trilho. Diminuir a altura do dormente é uma solugdo excelente para diminuir a
intensidade das forgas maximas de impacto no dormente, pois segundo WANG
(1996), o fator de impacto é proporcional a h'®, isto é, a reducdo da altura h do
dormente pode efetivamente reduzir o fator de impacto FI.

Quanto aos momentos Ultimos, as fibras proporcionaram um acréscimo de apenas
12% no caso dos dormentes originais D4-D10, e de 18 e 14% nos dormentes
modificados D15-D16 e D17-D18, respectivamente. Os resultados estdo de acordo
com a observacdo de SWAMY & AL-TA’AN (1981): desde que o incremento na
resisténcia ultima é modesto, 0 uso de fibras pode ndo ser o meio mais econdmico
para obter altas resisténcias ultimas em vigas convencionais de concreto.

Considerando que o momento e a forca de projeto dos dormentes é 2856 kN.cm e 202
kN, respectivamente, de acordo com a AREMA (1997), o dormente ndo pode
apresentar fissura estrutural sob a forca de 202 kN. No caso particular dos dormentes
deste trabalho e para ensaio de momento positivo na sec¢do sob o trilho, uma fissura
estrutural seria aquela com inicio na base do dormente e com altura de 40 mm (nivel
da camada de armadura mais inferior). Se a primeira fissura visivel for tomada como
uma fissura estrutural (0 que néo é verdadeiro), verifica-se, na Tabela 6, que, com
excecdo dos dormentes modificados sem fibras D15 e D17, todos os demais
dormentes apresentaram forca de primeira fissura superior a forca de projeto. Os
dormentes originais D4-D10, alids, apresentaram for¢ca de primeira fissura muito
superior a forca de projeto.

Com o momento de projeto (Mp) de 2856 kKN.cm e tomando os maiores momentos
fletores obtidos nos ensaios das extremidades A e B dos dormentes originais D4 - SF
e D10 - CF e os momentos correspondentes aos dormentes modificados D15, D16,
D17 e D18, as seguintes relacbes mostradas na Tabela 8 podem ser calculadas.

Tabela 8 - Relagdes entre os momentos fletores experimentais e 0 momento de projeto do

dormente.
Relacéo MODELO
D4-SF | D10-CF | D15-SF | D16 - CF | D17 - SF | D18 - CF
M jafiss 1,44 1,73 0,91 1,06 0,96 1,25
M, 2,50 2,79 1,64 1,93 1,73 1,93
MprOi

Os momentos de primeira fissura e udltimo do dormente original sem fibras D4
mostraram folgas de 44% e 150% sobre o momento de projeto, respectivamente. A
norma européia CEN (1996) sugere que o0 momento Ultimo seja 2,5 vezes superior ao
momento de projeto, e verifica-se na Tabela 8 que foi exatamente este o valor
resultante para o dormente original D4. A necessidade do momento de primeira fissura
ser maior do que o momento de projeto ou de servi¢co, para conferir resisténcia a
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fadiga, comprovou ser correta, pois o dormente original sem fibras D4 suportou com
sucesso 0 ensaio de fadiga da AREMA (1997).

Por outro lado, o dormente modificado sem fibras D15, semelhante ao dormente
original D4, porém com apenas 49% de sua for¢a de protensdo, apresentou momento
de fissuracdo menor que o0 momento de projeto, e 0 momento Ultimo foi apenas 64%
superior ao momento de projeto. Como consequéncia de sua deficiente resisténcia
estatica, no ensaio de fadiga realizado segundo a AREMA, o dormente D15 resistiu a
apenas 150.000 dos 3.000.000 de ciclos do ensaio. Este ensaio estd apresentado no
item 7.

O dormente modificado D16, semelhante ao D15, mas com fibras, atendeu aos
requisitos das normas quanto a necessidade do momento de primeira fissura ser
superior ao momento de projeto, embora em apenas 6%. O momento Ultimo
ultrapassou o0 momento de projeto em 93%, o que, principalmente em fungédo da
contribuigcéo das fibras de ago, garantiu a sobrevivéncia deste dormente aos 3.000.000
de ciclos do ensaio de fadiga da AREMA, conforme serd descrito no item 7.

5.5 Deformacdes

As deformacgdes ultimas nos fios mais tracionados foram respectivamente 2,8 e 3,5
mm/m, para as extremidades A e B do dormente original sem fibras D4 (fig. 12). Para
o dormente original com fibras D10, as deformacdes ultimas nas duas extremidades
foram prdéximas entre si e em torno de 2,8 mm/m. Para ambos os dormentes, verifica-
se que o trecho linear inicial termina com uma forca um pouco inferior a forca de
primeira fissura, 250 kKN para o dormente D4 e 290 kN para o dormente D10. A
deformagédo correspondente ao final do trecho linear € igual para os dois dormentes,
porque ndo tendo ocorrida a fissuracdo inicial, as fibras ainda ndo estavam
“trabalhando” com toda a sua efetividade. Apés a fissuracéo inicial, as fibras passaram
a suportar uma parcela das tensdes de tracéo, o que refletiu em menores deformacdes
nos fios de protensédo do dormente com fibras D10 em relagédo ao dormente sem fibras
D4.
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Fig. 12 - Deformacéo nos fios de protenséo mais tracionados dos dormentes D4 e D10.

Cadernos de Engenharia de Estruturas, S&o Carlos, v. 9, n. 36, p.117-150, 2007



Dormentes de concreto protendido reforcados com fibras de ago 137

Como a forga de projeto dos dormentes (202 kN) encontra-se no trecho linear inicial e,
sendo a deformacdo nos fios praticamente idéntica nos dormentes D4 e D10, isso
implica que as fibras pouco contribuem na fase de servico do dormente. Este fato
poderia levar a observacdo de que as fibras seriam desnecesséarias e até mesmo
subutilizadas nos dormentes de concreto. Entretanto, € importante lembrar que as
acOes no dormente em servico sdo dindmicas e ndo estaticas. E & justamente sob
acles dinamicas que as fibras de aco sdo muito eficientes em melhorar a capacidade
resistente dos concretos ou dos elementos estruturais. Esta caracteristica sera
comprovada nos itens 6 e 7, que apresentam os resultados dos ensaios dinamicos e

de fadiga aplicados nos dormentes.

Considerando uma forca de protenséo efetiva de 475 kN na data do ensaio do
dormente original, a armadura de protensédo de 4,53 cm? e 0 médulo de deformacéo
longitudinal dos fios igual a 20.770 kN/cm?, a deformac&o efetiva nos fios resulta em
5,1 mm/m. Na fig. 12 verifica-se que as deformacdes Ultimas nos fios mais tracionados
dos dormentes originais D4 e D10 foram um pouco inferior a 3,5 mm/m. Desprezando
a pequena deformacdo na armadura de protensdo devida ao encurtamento do
concreto, conclui-se que a deformagéao total (= 8,6 mm/m) alcangada por esses fios na
situacdo ultima foi inferior a deformacédo de inicio de escoamento do a¢o (10 mm/m).
Isto significa que ndo ocorreu escoamento da armadura de protenséo, o que era, alias,
de se esperar, devido ao fato do dormente original ser classificado como superarmado.

A fig. 13 mostra que as fibras praticamente ndo influenciaram o comportamento do
concreto comprimido dos dormentes originais D4 e D10. Se comparadas as curvas do
dormente com fibras com a curva da extremidade B do dormente sem fibras, verifica-
se que as deformacdes medidas foram muito proximas. A deformacéo ultima alcangou
o valor de 2,5 mm/m, em ambos os dormentes, comprovando o0 conhecimento ja
existente de que as fibras muito pouco influenciam o concreto sob compressao.

A fig. 14 apresenta as deformagBes medidas na superficie do concreto comprimido, e
a fig. 15, as deformacdes em dois dos quatro fios mais tracionados dos dormentes
modificados, sem fibras D15 e com fibras D16.
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Fig. 13 - Deformacao na superficie comprimida dos dormentes D4 e D10.
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Nos dormentes modificados D15 e D16, ao contrario do ocorrido nos dormentes
originais D4 e D10, as fibras contribuiram diminuindo a deformacdo no concreto
comprimido, principalmente nos estdgios superiores aos da forca de servico do
dormente (202 kN). Na forca de servico, a deformacéo foi apenas um pouco inferior no
dormente com fibras. A deformagdo ultima foi igual para ambos os dormentes,
alcancando o valor de 3,0 mm/m.

A deformacéo nos fios mais tracionados apresentou comportamento idéntico até a
forca de servico do dormente. A partir desse instante, com a fissuragdo tendo ja
iniciado nos dois dormentes, as fibras ao “costurar” as fissuras passaram a trabalhar
mais eficientemente, suportando uma parcela das tensbes de tracdo existentes.
Consequentemente, aliviaram os fios de protensdo, levando-os a conter menores
tensdes e deformacdes.

Uma eventual forga de impacto de 300 kN, por exemplo, induziria a deformagéo de
3,0 mm/m nos fios do dormente sem fibras e de 1,0 mm/m nos fios do dormente com
fibras. Essa reducdo € significativa e tem grandes reflexos sobre a resisténcia do
dormente aos impactos e a fadiga, como sera visto no item 7.
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Fig. 14 - Deformagédo no concreto comprimido Fig. 15 - Deformacéo nos fios de protensao
dos dormentes D15 e D16. tracionados dos dormentes D15 e D16.

Considerando uma forgca de protensdo efetiva de 230 kN na data do ensaio, a
armadura de protensdo de 2,26 cm? e 0 modulo de deformacao longitudinal dos fios
igual a20.770 kN/cm?, a deformacéo efetiva nos fios de protenséo resulta em 4,9
mm/m. A deformacéo de inicio de escoamento do fio de protensao utilizado € igual a
10,0 mm/m. Assim, com o diagrama da fig. 15 conclui-se que a armadura escoou em
ambos os dormentes. No dormente D15 o escoamento iniciou na forga de 320 kN,
pouco antes do esmagamento do concreto comprimido. No dormente D16 o
escoamento iniciou na for¢ca de 400 kN, praticamente no mesmo instante do inicio do
esmagamento. Desprezando a pequena deformacdo na armadura devida ao
encurtamento do concreto e somando a deformacao efetiva com a deformacéo ultima,
a deformacéo total nos fios alcancou respectivamente 13 e 10 mm/m nos dormentes
D15 e D16.
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A fig. 16 apresenta as deformacg6es medidas na superficie do concreto comprimido e a
fig. 17 apresenta as deformacbes em dois dos quatro fios mais tracionados dos
dormentes modificados sem fibras D17 e com fibras D18.

De modo semelhante ao observado nos dormentes D15 e D16, as fibras diminuiram a
deformacado no concreto do dormente D18, mas somente apdés iniciada a fissuracdo do
dormente sem fibras. Até a forca de servigo (202 kN), a deformacéo foi praticamente a
mesma nos dormentes D17 e D18.

Sendo a deformacéo efetiva dos fios de protenséo na data do ensaio dos dormentes
D17 e D18 igual a 6,0 mm/m, verifica-se na fig. 17 que os fios escoaram nos dois
dormentes. O inicio do escoamento dos fios ocorreu nas forgas de 320 e 370 kN para
os dormentes D17 (sem fibras) e D18 (com fibras), respectivamente. No dormente com
fibras D18 a deformacao nos fios correspondente a forga ultima chegou ao valor de 15
mm/m, e 0 esmagamento do concreto s6 ocorreu apés um grande escoamento dos
fios. No dormente sem fibras D17, um fio rompeu com deformacé&o de 15 mm/m sob a
forca de 360 kN, portanto, com deformacéo total em torno de 21 mm/m.
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Fig. 16 - Deformacéo no concreto comprimido
dos dormentes D17 e D18.

Fig. 17 - Deformacéo nos fios de protenséo
mais tracionados dos dormentes D17 e D18.

Comparando as deformacdes ultimas nos fios dos quatro dormentes modificados (13
mm/m no D15, 10 mm/m no D16, 21 mm/m no D17 e 15 mm/m no D18), constata-se
que as fibras diminuiram essas deformacdes. Verifica-se também que, como a tensdo
inicial nos fios dos dormentes D17 e D18 era maior que a mesma tensdo nos
dormentes D15 e D16, a deformacéo ultima nos fios dos dormentes D17 e D18 foi
também maior. No dormente D17 a alta tensdo inicial motivou a ruptura pelo
rompimento dos fios de protensdo. No dormente com fibras D18, porém, a contribuicédo
das fibras impediu o rompimento dos fios e a ruptura ocorreu pelo esmagamento do
concreto.
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6 ENSAIOS DINAMICOS

Somente os dormentes chamados originais foram submetidos aos ensaios dinamicos.
Quatro dormentes, dois com fibras (D11 e D12) e dois sem fibras (D13 e D14), foram
analisados.

No ensaio dos dormentes D12 e D13 foi adotada a metodologia preconizada pela
norma CEN - Concrete sleepers and bearers - Part 2.1 (1996). O propdsito desse
ensaio, segundo o relatério ORE D170/RP4 (1991), é simular a situacdo da via no
caso de cargas de trafego excepcionais (como impactos), as quais ndo ocorrem
muitas vezes durante a vida do dormente em servico. A fig. 18 mostra um ensaio,
realizado no Centro de Tecnologia da UNICAMP. Maiores detalhes da forma de
execucdo do ensaio encontram-se em BASTOS (1999).

6.1 Fissuracao

Nos ensaios dos dormentes com fibras D12 e sem fibras D13, apés o término de cada
fase de 5.000 ciclos, efetuava-se a verificacdo e a medicdo da maxima abertura das
fissuras. As medidas eram tomadas com o dormente sob a atuacdo das diferentes
forcas estaticas.

A Tabela 9 apresenta a evolucao da fissuracdo nos dormentes D12 e D13 em funcédo
do numero de ciclos; o valor superior € a forca e o inferior € o numero de ciclos
transcorridos até o instante da medicao.

U0

Fig. 18 - Execucéo de um ensaio dindmico no Centro de Tecnologia da UNICAMP.

A andlise dos valores contidos na Tabela 9 permite observar que as fibras de aco
exerceram uma grande ou importante influéncia sobre as aberturas das fissuras. O
dormente sem fibras D13 apresentou a primeira fissura apés transcorridos 15.000
ciclos de carga, sob a forca estatica de 260 kN. J& no dormente com fibras D12 a
primeira fissura surgiu somente apo6s 35.000 ciclos, sob uma forca consideravelmente
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maior, de 340 kN. Em relagdo ao dormente sem fibras, esses resultados expressam
aumentos de 133% sobre o numero de ciclos e de 31% sobre a forga de primeira
fissura.

Tabela 9 - Forca (kN) e numero de ciclos correspondentes as aberturas das fissuras.

Modelo | Primeira Fo.10 Fo,1s Fo.20 Fo.z2s Fo.s0
Fissura
D13 - SF 260 270 280 320 320 380
15.000 20.000 25.000 30.000 35.000 50.000
D12 -CF 340 360 380 - - -
35.000 45.000 50.000

E muito importante também observar que, depois de transcorrido o nimero total de
ciclos aplicados (50.000), o dormente sem fibras D13 mostrou, sob a atuag&o da forca
de 380 kN, abertura méxima de fissura de 0,5 mm. O dormente com fibras D12, sob as
mesmas condi¢cdes, mostrou a abertura maxima de 0,15 mm. Este resultado é
significativamente menor e muito expressivo do beneficio das fibras a diminui¢céo e ao
controle da fissuracao, principalmente quando o carregamento é dindmico.

As fig. 19 e 20 mostram o estado fissurado dos dormentes D14 e D11, sob a atuagéo
da forca maxima de 380 kN, apés transcorrido o numero total de 360.000 ciclos. O
namero de fissuras do inicio até o término dos 360.000 ciclos se manteve, com uma
fissura no dormente sem fibras e duas fissuras no dormente com fibras. Visualmente
nao se percebeu qualquer diferenca nos danos causados aos dois dormentes. Apds a
retirada da forca méaxima aplicada, as fissuras existentes fechavam completamente
nos dois dormentes, pela a¢éo da forca de protenséo.

Fig. 19 - Configuracéo da fissuracdo numa das faces verticais do dormente sem fibras D14,
apo6s 360.000 ciclos de carga e sob a atuacéo da forca estética de 380 kN.

Cadernos de Engenharia de Estruturas, S&o Carlos, n. 36, p. 117-150, 2007



142 Paulo Sérgio dos Santos Bastos & Libanio Miranda Pinheiro

or=s
2

Fig. 20 - Configuracéo da fissuracdo numa das faces verticais do dormente com fibras D11,
apo6s 360.000 ciclos de carga e sob a atuagdo da forca estéatica de 380 kN.

6.2 Deformacdes

As fig. 21 e 22 apresentam a evolugcdo da deformacédo nos fios de protensdo dos
dormentes D12 e D13, submetidos ao ensaio com carregamento dindmico com forca
crescente.

A comparagdo das duas figuras permite notar que as deformacdes nos fios de
protensao tracionados dos dois dormentes, até o surgimento da primeira fissura no
dormente sem fibras D13 (ocorrido com 260 kN apds 15.000 ciclos), foram
aproximadamente iguais, pois até este instante as fibras ndo estavam
desempenhando sua funcdo com toda a eficiéncia. Ap0s a primeira fissura no
dormente sem fibras, houve um forte acréscimo nas deformacdes dos fios, como pode
ser verificado entre os pontos de forca 260 e 280 kN da curva correspondente a
15.000 ciclos na fig. 21.
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Fig. 21 - Deformacéo nos fios tracionados do dormente sem fibras D13.
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Fig. 22 - Deformacao nos fios tracionados do dormente com fibras D12.
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Com 20.000 ciclos, por exemplo, a deformacdo nos fios do dormente sem fibras foi
0,8 mm/m, e no dormente com fibras foi apenas 0,3 mm/m. Transcorridos 50.000
ciclos, a deformacédo nos fios do dormente sem fibras alcancou 2,25 mm/m, enquanto
que no dormente com fibras a deformacado foi apenas 1,08 mm/m (apenas 48 % de

2,25).
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7 ENSAIOS DE FADIGA

A terceira parte consiste nos ensaios de fadiga, realizados nos dormentes modificados
com e sem fibras de aco. Entre outros, o objetivo da realizacéo destes Ultimos ensaios
foi investigar se as fibras de aco, na dosagem de 60 kg/m°, podem ser aplicadas em
substituicdo a uma parte da armadura de protensdo, de modo a se alcangcar um
dormente resistente a fadiga e com menor rigidez a flexdo dinamica, isto €, mais
flexivel.

Os ensaios de fadiga foram realizados sobre os dormentes modificados D15, D16,
D17 e D18, segundo a metodologia da AREMA (1997). As modificacdes efetuadas no
dormente original, com as quais resultaram os dormentes D15 a D18, bem como os
objetivos dos ensaios de fadiga, encontram-se descritos nos itens 4.1 e 4.2.

7.1 Variacao de tenséo

A Tabela 10 apresenta alguns dos valores experimentais obtidos nos ensaios
estéticos. As deformacbes apresentadas referem-se aos fios de protensdo mais
tracionados. Tais valores sdo necessarios para o calculo da variacdo de tensao nos
fios de protensdo (V.T.). O valor da tenséo f,, do fio de protenséo utilizado é de 1750
MPa.

Tabela 10 - Deformac®@es e variacao de tenséo nos fios de protensédo mais tracionados.

Modelo | ep20 | €p222 | Pe Ap €pe Ece Omin | Eptotal | Omax | V.T. | %
kN | cm® | mm/m | mm/m | MPa | mm/m | MPa | MPa ?p(j
D4-SF |0018| 023 | 475 | 453 | 51 | 050 1051 578 1201 150 | 85
D10-CF| 0,013 | 0,20 | 475 | 4,53 51 0,50 | 1051 | 5,75 |1194 | 143 | 811
D15-SF | 0,017 | 1,05 | 230 | 2,26 4,9 0,24 | 1021 | 6,19 | 1286 | 265 | 151
D16-CF| 0,011 0,43 @ 230 | 2,26 4,9 0,24 | 1021 | 5,57 |1157 | 137 | 7,8
D17-SF 0,012 0,74 W 282 | 2,26 6,0 0,29 | 1250 | 7,08 | 1460 | 210 | 12,0
D18-CF|0,015| 0,35 | 282 | 2,26 6,0 0,29 | 1251 | 6,64 | 1379 128 | 7,3

7.2 Resultados dos ensaios

O dormente original sem fibras D4 foi submetido ao ensaio de fadiga até os trés
milhGes de ciclos. Sua variagéo de tensdo de 150 MPa ou 8,5% de f,, resultou abaixo
da variagdo maxima de 0,12 f,, recomendada pelo ACI C.215 (1974). Tais valores
levaram o dormente a ndo apresentar qualquer problema no ensaio de fadiga,
suportando muito bem o carregamento ciclico. Apés terminado o ensaio, nenhuma
fissura mostrou-se visivel, o que significa que a fissura estrutural previamente
provocada (conforme exigéncia da AREMA), fechou completamente pelo efeito da alta
forca de protenséo inicial existente (510 kN).
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O dormente original com fibras D10 n&o foi submetido ao ensaio de fadiga, pois com
variagdo de tensdo de 143 MPa e com o auxilio das fibras de aco, com certeza néo
apresentaria qualquer problema de fadiga nos materiais.

Submetido ao mesmo ensaio de fadiga, o dormente modificado sem fibras D15
suportou apenas 150.000 ciclos dindmicos. Isto demonstrou que a varia¢ao de tensdo
de 265 MPa ou 15,1% de f,, foi excessiva, o que resultou na ruptura dos fios de
protensdo. Apoés a ruptura de alguns fios a linha neutra se elevou, diminuindo a altura
da zona comprimida de concreto. Consequentemente, o dormente rompeu apés o
completo esmagamento do concreto comprimido. A fig. 23 mostra o estado final do
dormente apds a ruptura.

O dormente D16, semelhante ao D15, mas com fibras, por causa da acdo das fibras
de aco, apresentou variagdo de tenséo de 137 MPa ou 7,8% de fy, . Tal valor € menor
gue o maximo recomendado pelo ACI C.215 (1974) e também muito inferior ao
apresentado pelo dormente D15. Com esses valores a resisténcia a fadiga do
dormente D16 resultou significativamente maior que a resisténcia do dormente D15.
Assim, o dormente suportou com sucesso 0 ensaio, resistindo aos trés milhdes de
ciclos. A fig. 23 mostra o estado do dormente D16 apds os trés milhdes de ciclos;
terminado 0 ensaio e sem carga, uma Unica fissura mostrou-se visivel, com abertura
de 0,16 mm.

O dormente modificado sem fibras D17, com for¢ca de protenséo inicial 50 kN maior
que a mesma forca dos dormentes D15 e D16, apresentou variacdo de tenséo nos fios
igual a 210 MPa. E importante notar que esta variacéo € igual & maxima recomendada
pelo ACI C.215 (1974), de 0,12 f,,.. No ensaio a fadiga da AREMA, este dormente
suportou com sucesso 0s trés milhdes de ciclos dinamicos. Tal resultado, embora
anico, € expressivo e demonstra que a variacdo de tensédo limite indicada pelo ACI
C.215 pode ser considerada adequada a dormentes com condigcbes semelhantes.
Depois de terminado o0 ensaio e sem carga, uma Unica fissura mostrou-se visivel, com
abertura de 0,10 mm (ver fig. 24).
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E. FADIGA

D15 -8SF

E. FADIGA
B D16 -CF s

Fig. 23 - Configuracgéo final numa das faces verticais dos dormentes
D15 e D16 ap6s o término do ensaio de fadiga.

O dormente modificado D18, semelhante ao D17, mas com fibras, com variacdo de
tensdo igual a 7,3% de f,, , levemente inferior a variagdo do dormente D16, também
suportou com sucesso o0s trés milhdes de ciclos do ensaio. Tal resultado era, alias, de
se esperar, dada a contribuicdo das fibras ao aumentar a resisténcia deste dormente a
fadiga. Terminado 0 ensaio e sem carga, a abertura da Unica fissura existente foi de
0,07 mm (ver fig. 24).

Em ensaio estatico executado ap6s o dormente D18 ter passado pelos trés milhdes de
ciclos dinamicos, a forca de ruptura foi de 410 kN. E interessante observar que esta
forca foi idéntica a obtida no ensaio estatico sem o dormente ter passado pelo ensaio
de fadiga.

a

E. FADIGA
D18 - CF

E. FADIGA
D17 - SF

Fig. 24 - Configuragéo final dos dormentes D17 e D18 ap6s o término do ensaio de fadiga.

Cadernos de Engenharia de Estruturas, Sdo Carlos, v. 9, n. 36, p.117-150, 2007



Dormentes de concreto protendido refor¢ados com fibras de aco 147

Se comparadas as aberturas das fissuras residuais existentes apds os ensaios dos
dormentes modificados, nota-se que o dormente com fibras D16 foi 0 que apresentou
a maior abertura, e o dormente com fibras D18 foi 0 que obteve o melhor resultado. A
menor abertura nos dormentes D17 e D18 se deve a maior forgca de protensao inicial,
de 300 kN contra 250 kN no dormente D16. Mesmo com a contribuigéo das fibras de
aco, o dormente D16 apresentou a fissura residual com abertura maior que a do
dormente D17.

8 CONCLUSOES

Apbs o término dos estudos tedricos desenvolvidos e dos ensaios experimentais
executados, as principais conclusdes que podem ser enumeradas sao:

{ O dormente original, projetado de acordo com as especificacdes da AREMA, teve
alta forca de protenséo e tenséo inicial nos fios de 0,64 f,«. Nos ensaios estaticos da
secdo sob o trilho desse dormente sem fibras, a ruptura refletiu seu estado
superarmado, pois ocorreu com 0 esmagamento do concreto comprimido, de forma
explosiva e violenta, sem o escoamento dos fios de protensdo. Num dormente
semelhante, mas com fibras, embora também superarmado, a ruptura foi lenta e
gradual, ndo ocorrendo qualquer exploséo;

{ Nos dormentes modificados sem e com fibras e com tens&o inicial nos fios de 0,63
fox , @ ruptura foi ductil e devida ao esmagamento do concreto comprimido. No
dormente sem fibras, o escoamento da armadura iniciou antes do esmagamento, mas,
no com fibras, o escoamento e 0 esmagamento iniciaram praticamente no mesmo
instante. Nos dormentes modificados com tens&o inicial um pouco maior, de 0,76 fyy ,
a ruptura do dormente sem fibras foi brusca e devida ao rompimento dos fios de
protensdo. J4 num dormente semelhante, mas com fibras, as fibras foram capazes de
alterar o0 modo de ruptura, impedindo o rompimento da armadura antes do
esmagamento do concreto;

{ O dormente original sem fibras superarmado n&o apresentou ductilidade, mas o
mesmo dormente com fibras, ao contrario, apresentou grande ductilidade, porém, apd6s
0 esmagamento do concreto comprimido. Os dormentes modificados sem fibras
subarmados apresentaram muito bom comportamento plastico e ductilidade, com os
dormentes com fibras alcancando ainda melhores resultados;

{ Considerando os valores médios, a forca de inicio de escorregamento dos fios de
protensdo do dormente original com fibras foi 46 % superior & forca do mesmo
dormente sem fibras. indice semelhante foi obtido nos dormente modificados, com
fibras e com menor forga de protensao, em relagdo ao dormente sem fibras. As fibras
também aumentaram significativamente a for¢a correspondente ao escorregamento de
0,025 mm dos fios de protensédo mais tracionados;

{ Na sec&o sob o trilho do dormente original as fibras aumentaram o momento de
primeira fissura em 20% e, 16% e 30% no caso dos dormentes modificados. As fibras
também aumentaram as for¢cas de abertura das fissuras de 20% a 37%;
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{ As fibras aumentaram pouco 0 momento Ultimo, 12% para a se¢&o sob o trilho do
dormente original. Os dormentes modificados com fibras e menor forca de protensdo
inicial aumentaram o momento Ultimo em 18% e 14%;

{ Da mesma forma como ocorrido nos ensaios estaticos, nos ensaios dinamicos as
fiboras também conduziram a fissuras com menor abertura. Tanto no dormente com
fibras como no dormente sem fibras a abertura das fissuras cresceu com o aumento
do namero de ciclos dindmicos;

{ Também nos ensaios dinamicos, as fibras de aco diminuiram consideravelmente a
deformacdo nos fios de protensdo. No ensaio com a amplitude do carregamento
constante, apos 360.000 ciclos dindmicos, a deformacao nos fios de protensdo mais
tracionados do dormente com fibras foi de apenas 47% da deformacdo nos fios do
dormente sem fibras. As fibras também levaram a uma eleva¢édo mais lenta da posicdo
da linha neutra;

{ O dormente modificado sem fibras e com variacdo de tensdo de 15,1% de fy,
suportou apenas 150.000 ciclos dos trés milhdes necessarios. Outro dormente sem
fibras e com variagéo de tenséo de 12% de fy, resistiu aos trés milhdes. Os dormentes
com fibras de aco e variagdo de tensédo de 7,3 e 7,8% de f,, resistiram aos trés
milhdes de ciclos.

9 CONSIDERACOES FINAIS

Ao final da pesquisa espera-se que 0S ensaios experimentais realizados tenham
comprovado a viabilidade da aplicacdo das fibras de aco nos dormentes monoblocos
de concreto protendido. Os dormentes modificados com fibras (D16 e D18) e com
forca de protenséo significativamente menor que a do dormente padrdo mostraram ser
uma alternativa muito boa, pois, além de possuirem a necesséria resisténcia a fadiga,
apresentaram comportamento plastico e muito boa ductilidade. Com base nos
resultados obtidos por WANG (1996), descritos no item 2.2, acredita-se que esses
dormentes, por apresentarem melhor resisténcia as acdes de impacto, podem
representar um melhoramento a atuacdo dos dormentes de concreto em servico.

Como as fibras diminuem a tenséo nos fios de protensédo, o que foi constatado nos
ensaios estaticos e dinAmicos desta pesquisa, para maior economia na quantidade da
armadura de protensédo dos dormentes com fibras, recomenda-se que a tenséo inicial
nos fios fique proxima a méaxima indicada pela norma NBR 7197 (1989).
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