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LISTA DE SIMBOLOS
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Ach
As
Asy
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bl

massa de &gua por unidade de volume de concreto / atura do diagrama
retangular de tensdo equivaente / distancia média entre o plano de ruptura e o
apoio mais proximo daviga;

deslocamento do pilar no estado limite Ultimo;

deslocamento médio de todos os pilares de um dado nivel, para o estado limite
altimo;

area da secdo transversal de concreto;

area da secdo transversal medida até a parte externa da armadura transversal;
areatotal da secéo transversal do pilar;

soma das areas das segOes transversais das barras longitudinais,

areatotal da secdo transversal de estribos retangulares,

areatotal da armadura longitudinal;

largura do prisma, largura;

dimensdo efetiva da secéo do pilar, perpendicular ao eixo de menor inércia (y-y);

massa de cimento por unidade de volume de concreto / distancia da fibra
extrema comprimida a linha neutra;

altura Util, distancia da fibra extrema de compressdo até o centréide da armadura
de tracéo;
abatimento do tronco de cone;

fator que relaciona o diagrama real de momento com um diagrama de momento
uniforme equivalente;

distancia da camada de armadura até a fibra mais comprimida;
dimensdo maxima do agregado graldo;

excentricidade daforcalongitudina em um pilar;

excentricidade minima de projeto (= 0,05h £ 20 mm na BS 8110);
modulo de deformacao longitudinal;

maodulo de deformacédo longitudinal do concreto;

maodul o de elasticidade da armadura;

maodulo de deformacdo secante do concreto;



fc  resisténciado concreto a compressao;

fe(obra) ~ resisténciado concreto obtidana obra;

feab) resisténcia do concreto obtida no laboratorio;

fd  resisténciaacompressdo aos 28 dias,

foc  resisténciameédiado concreto &compressdo (corpo-de-prova cilindrico);

feg resisténciade calculo do concreto a compressdo (corpo-de-prova cilindrico);
fej resisténcia média do concreto a compressao, previstaparaaidade dej dias;
fok  resisténcia caracteristica do concreto & compressao;

feck  resisténcia caracteristica a compressdo referida ao corpo-de-prova cilindrico, aos
28 dias de idade;

fen  resisténciaacompressdo do concreto na estrutura;

fet  resisténciaatracdo do concreto (ensaio de compressdo diametral);
fctk  resisténcia caracteristica do concreto atragéo;

fr resisténcia atragdo do concreto (médulo de ruptura);

fs  tensdo de calculo naarmadura para cargas de servigo;

fg  resisténcia caracteristica de plastificacio da armadura;

f&g res sténcia atracdo do concreto (ensaio de compressao diametral);
ft resisténcia atracéo do concreto;

fix  resisténcia caracteristica do concreto a tragéo;

fin  resisténcianomina atracdo do concreto na estrutura;

fy  resisténcia média de escoamento da armadura longitudinal;
fyq resisténciade célculo de escoamento da armadura;
fyh  resisténciade escoamento da armaduratransversal;
fyt  resisténciade escoamento da armadura transversal;

h alturatotal da secéo transversal;

h’ dimensdo efetiva da secdo, na direcdo perpendicular ao eixo de maior inércia
(X-x);
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dimensdo da segdo transversal do pilar, medida de centro a centro da armadura
de confinamento;

momento de inércia da secdo transversal;

momento de inércia da secdo total de concreto com relacdo a linha do centro
geométrico, desprezando-se as armaduras;

fator de comprimento efetivo para e ementos comprimidos,

parametro dependente do tipo de agregado (agregados comuns se aplica o valor
de 4,91);

comprimento do vao;

alturado pilar, centro acentro de |l gjes,
atura efetiva de um pilar ou uma parede;
altura efetiva com relacéo ao eixo de maior inércia;

altura efetiva com relacéo ao eixo de menor inércia;

comprimento n&o suportado para elementos comprimidos;

disténcialivre de um pilar ou parede até as vinculagdes,

momento adicional produzido pelo deslocamento daviga;

momento fatorado para ser utilizado no célculo de elementos comprimidos,
modul o de finura do agregado graudo;

momento inicial de cdculo em um pilar, antes da consideracdo dos momentos
adicionais de célculo;

resisténcia nominal a0 momento;

momento Ultimo de projeto com relacdo ao eixo (X);

momento Ultimo de projeto com relacdo ao eixo (Y);

momento de projeto transferido entre lgjes e pilares;

momento fatorado da se¢éo;

menor valor do momento inicial atuando na extremidade do pilar, devido a

cargas Ultimas de projeto;

maior valor do momento inicial atuando na extremidade do pilar, devido a cargas
Ultimas de projeto;

menor valor do momento fatorado atuando na extremidade do elemento
comprimido, devido a cargas que ndo resultam em deslocamento apreciavel. My
€ positivo se o elemento € fletido com curvatura simples e negativo se for fletido
com dupla curvatura;
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Xi

maior valor do momento fatorado atuando na extremidade do elemento
comprimido, devido a cargas que resultam em apreciavel deslocamento, sempre
positivo;

maior valor do momento fatorado atuando na extremidade do elemento
comprimido, devido a cargas que resultam em deslocamento lateral apreciavel,
calculado através de andlise el éstica convencional de portico;

nuimero de pilares resistindo deslocamento em um dado nivel ou andar;
forcaaxia de projeto;

carga critica el astica de flambagem;

forcaaxial de compressdo;

cargade ruptura/ cargaaxial;

resisténcia a cargaaxial nominal para condicdes de deformacao balanceada;
resisténcia a carga axial nominal, considerando-se excentricidade zero;
resisténcia a carga axia nominal para uma dada excentricidade;

esfor¢o de compressao axial majorado;

raio de giracdo da secéo transversal de um elemento comprimido;

resisténcia da argamassa de cimento normalizada a 28 dias de idade;

massa de silica ativa por unidade de volume de concreto / distancia de centro a
centro do estribo, medida ao longo da altura do pilar;

forca cortante Ultima;

peso préprio do concreto (libras/pé cubico);
peso proprio do concreto (libras/pé cubico);
menor dimensdo da se¢éo transversal

disténcia do centro geométrico até a fibra mais comprimida/ maior dimensdo da
secdo transversal retangular;

braco de aavanca;

fator de forma que leva em conta a diferenca no tamanho do corpo-de-prova;
razdo entre a altura do diagrama retangular de tensdo (a), pela distancia até a
linha neutra (c);

valor absoluto da razdo entre o valor do momento maximo fatorado, devido a

carga permanente, pelo valor do maximo momento fatorado devido a todas as
cargas, sempre positivo;
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razao entre a distancia de centro a centro dos niveis de armadura mais externos
pelaalturado pilar;

fator de majoracéo do momento;

fator de maoracdo do momento para porticos ndo contraventados contra

deslocamento, para levar em conta deslocamentos laterais resultantes das cargas
laterais e de peso proprio;

deformacgao especifica;

deformagao especifica do concreto correspondente a tensdo maxima;
deformacéo Ultima do concreto a compressao;

deformacéo longitudinal do pilar;

deformacdo em cada camada de armadura;

deformacéo correspondente a tensdo de pico do concreto ndo confinado;

deformacdo do concreto para 85% da tensdo de pico na parte descendente da
curva;

didmetro nominal da barra de armadura/ coeficiente de reducdo daresisténcia;

coeficiente de Poisson;

taxa volumétrica da armadura transversal determinada através do volume total da
armaduratransversal dividido pelo volume de concreto;

taxa de armadura transversal;

taxatotal de armaduralongitudinal;
tensdo normal de compressao do concreto;
rigidez relativa do elemento;

deslocamento lateral computado com teoria elastica de 1° ordem, devido aforgas

laterais totais atuando em um pavimento, com relacdo a parte superior do
pavimento e a parte inferior do pavimento.
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RESUMO

BACCIN, A.G.C. (1998). Fundamentos do concreto de alto desempenho e sua
aplicacdo no projeto de pilares. Sdo Carlos. Dissertacdo (Mestrado) - Escola de
Engenharia de S&o Carlos, Universidade de S&o Paulo.

Grandes vantagens econdmicas e estruturais sdo obtidas com a utilizacdo do
concreto de ato desempenho (CAD), tais como: reducdo das secdes dos elementos,
baixa porosidade e permeabilidade, elevada resisténcia ao desgaste e menor custo de
manutencdo. Isto tem contribuido para a crescente aplicacdo do concreto de alto
desempenho, 0 qua esta sendo empregado em varios paises, entre os quais. EUA,
Noruega, Canada, Inglaterra, Franca e Japao.

No Brasil, o concreto de alto desempenho ja esta sendo utilizado em diferentes
tipos de obras, apesar de ndo existir ainda uma norma especifica. Os procedimentos de
clculo e critérios de projetos, recomendados pela Norma Brasileira, ainda estéo
baseados em resultados experimentais de concretos de baixa resisténcia.

Em vista disso, este trabalho apresenta um estudo tedrico sobre os materiais
constituintes do CAD, as quantidades que devem ser empregadas nos concretos e as
diferencas existentes na forma de producéo e no controle de qualidade.

Sdo também estudadas algumas propriedades mecanicas do concreto de alto
desempenho, como resisténcia a compressdo, resisténcia a tracdo, modulo de
deformacao longitudinal, curva tensdo-deformacéao e coeficiente de Poisson.

Varias recomendacdes sdo indicadas para projeto de pilares, como taxa minima
de armadura longitudinal e transversal, resisténcia ao escoamento, espacamento e
configuracdo da armadura transversal, a fim de se garantir apropriada ductilidade de
pilares de concreto de ato desempenho. E por dltimo, tém-se exemplos de
dimensionamento de pilares, com base nos procedimentos indicados na norma
americana ACI 318-89 e na briténica BS 8110.

Palavras-chave: Concreto de alto desempenho; Propriedades mecanicas; Pilares.
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ABSTRACT

BACCIN, A.G.C. (1998). Fundamentals of high-performance concrete and its
application to columns design. S8 Carlos. Dissertacdo (Mestrado) - Escola de
Engenharia de S&o Carlos, Universidade de S&o Paulo.

Many advantages not only an economical but also from a structural point of view
are obtained when using the high-performance concrete (HPC), such as: reduction of
element section, low porosity and permeability, high wearing resistance and less cost of
maintenance. This has contributed to a growing use of HPC in several countries, among
them: USA, Norway, Canada, England, France and Japan.

In Brazil, HPC is being used in different kinds of construction work, athough
there are no existing standards yet. Procedures of the sizing and desing criteria,
recommended by Brazilian standards, are still based in experimental results obtained
with low-strength concretes.

Given that, this paper presents a theoretical study on material components of
HPC, the amount to be employed on preparation of those concretes and the existing
differences on ways of production and quality control.

Also studied are some mechanical properties of HPC, such as. compression
strength, tension strength, elasticity modulus, strain-strength curve and Poisson’ s ratio.

Several recommendation are pointed out for columns design, such as: minimun
rate of both longitudinal and transverse reinforcements, yielding strength, spacing and
lay out of transversal reinforcement to provide adequate ductility of columns made with
HPC. Lastly examples of design of columns based on American standard ACI 318-89
and British standard BS 8110 are given.

Keywords. High-per for mance concr ete; M echanical properties;, Columns.



INTRODUCAO

Atua mente, observa-se um grande dinamismo da tecnologia face a evolucéo

do conhecimento. Dentro dessa evolucdo, pode-se dizer que ocorreram notaveis
progressos na técnica e no cdculo estrutural, a partir da utilizagdo de novos
programas e recursos computacionais. Aliado a revolucéo obtida com ainformética,
tem-se um melhor conhecimento das propriedades fisicas e mecanicas tanto do
concreto como do aco. Isto tem possibilitado o desenvolvimento de estruturas cada
vez mais ousadas, tanto de concreto armado como de concreto protendido.

Nessas estruturas, 0 concreto passou a ser submetido a tensbes mais
elevadas, criando a necessidade do desenvolvimento de técnicas e estudos
cientificos mais apurados, que permitissesm um mehor entendimento da
distribuicdo dos esforgos e comportamento da estrutura, bem como da necessidade
de se elevar a resisténcia caracteristica do concreto empregado nos diferentes tipos
de obras.

A partir dos anos 60, ou mais especificamente dos anos 70, ocorreram varios
fatores que iriam contribuir para o desenvolvimento da indistria do concreto, tais
como:

A tecnologia acancada pelas indUstrias produtoras de cimento
possibilitou a producdo de cimentos com melhores caracteristicas de

desempenho;

No Japdo e na Alemanha, as indUstrias quimicas comegaram a
desenvolver aditivos quimicos superfluidificantes, baseados em
complexas moléculas organicas, 0s quais permitiriam uma drastica
reducdo da dgua de amassamento, proporcionando um grande acréscimo

naresisténcia do concreto;



Comegaram a ocorrer pesquisas no Canada e nos paises nérdicos, com o
objetivo de encontrar destino viavel para o subproduto voléatil das
indUstrias produtoras de silicio e ligas de ferro-silicio, denominado

silicaativa, o qual iriarevolucionar a producdo do concreto.

A resisténcia do concreto foi aumentando com o passar dos anos, como pode

ser acompanhado nafigura 1.1.

120
100
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8
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FIGURA 1.1 - Evolug&o no tempo do concreto de alto desempenho.
FONTE: GONZALEZ G. 1. (1993).

Ainda hoje, ndo ha uma concordancia entre os especialistas na aceitacdo de
um valor que possa representar 0 limite entre os concretos de baixa e de ata
resisténecia.

Por volta da metade da década de 1950, nos EUA, um concreto com
resisténcia a compressdo de 34 MPa era considerado de alta resisténcia. Nos anos
60, concretos com resisténcia compreendida entre 41MPa e 52 MPa passavam a
receber a classificagdo de concreto de alta resisténcia. Hoje em dia, concretos com
resisténcia a compressdo entre 98 MPa e 112 MPa estdo sendo produzidos
comercialmente e utilizados naindUstria da construcéo nos EUA. Outros paises, tais
como Noruega, Canada, Inglaterra, Franca e Japdo, estdo empregando em larga
escala a tecnologia do concreto de alto desempenho na construcéo civil.

O termo concreto de “ataresisténcia’ é constantemente discutido e deve ser
reconsiderado, pois ndo sb a resisténcia a compressao é melhorada, mas também

outras propriedades, tais como: facilidade de compactacdo, maior resisténcia ao



atague de agentes agressivos, permeabilidade, porosidade, durabilidade e
deformacfes. Portanto, 0 termo mais adequado para designar esses concretos é
“concreto de alto desempenho”, também denominado CAD.

Portanto, concretos de alto desempenho sdo aqueles com propriedades ou
atributos que satisfazem a varios critérios de desempenho.

Segundo os pesqguisadores da Strategic Highway Research Program on High
Performance Concrete' apud SHAH & AHMAD (1994), o concreto de ato
desempenho pode ser definido em termos da resisténcia, da durabilidade e da
relacdo agua/cimento, como pode ser visto a seguir:

d Com relagdo a resisténcia, deve-se ter aguma das seguintes
caracteristicas:

- Resisténciaacompressao 3 17,5 MPaas 4 horas de idade,
- Resisténciaacompressao 3 35 MPadepois de 24 horas de idade,
- Resisténciaacompressdo 3 70 MPadepois de 28 dias de idade.

b) Deve ter um fator de durabilidade maior do que 80% depois de 300
ciclos de congelamento e descongelamento.

c) Deveter relacdo agua/cimento < 0,35.

Na América do Norte, concreto de ata resisténcia € admitido como tal
guando se tem uma resisténcia a compressao aos 28 dias de pelo menos 42 MPa.

Segundo AITCIN? apud GONZALEZ (1993), a classificagdo do concreto de
alto desempenho pode ser feita em quatro categorias, definidas mediante valores
crescentes de resisténcias. 75 MPa, 100 MPa, 125 MPa e 150 MPa (referidas ao
corpo-de-prova cilindrico de 100 mm x 200 mm e aos 91 dias de idade). A
justificativa dessa classificago se da em funcéo da dificuldade tecnolégica em se

obter cada uma dessas resi sténcias.

! SHRP-C/FR-91-103 (1991). High performance concretes, a state of the art report. Strategic
Highway Research Program, National Research Council, Washington, DC. apud SHAH, S.P. &
AHMAD, S.H., eds (1994). High performance concretes and applications. London, Edwar
Arnold. 403p.

2 AITCIN, P.C. (1989). Les bétons a trés haute resistance. Bull. Liaison Lab. P.et Ch. N° 162, apud
GONZALEZ G. 1. (1993). Hormigon de alta resistencia. Madrid. Abril. pp.24.



De LARRARD? et al. apud GONZALEZ (1991) definem o CAD como 0
concreto cuja resisténcia, medida em corpos-de-prova cilindricos, esta
compreendida entre 50 MPa e 80 MPa Para estes autores, concretos com
resisténcia superior a
80 MPamerecem a classificaco de concretos de resisténcia muito ata

Na Noruega, um dos paises pioneiros no estudo dos concretos de alto
desempenho, considera-se como tal aqueles concretos com resisténcia a compressao
superior a 55 MPa, referida ao corpo-de-prova cubico (aresta de 10 cm).
Adicionamente, sdo exigidas duas condicdes. uma relativa a sua relacdo
agual(cimento + adicbes) e outra referida ao seu coeficiente de permeabilidade.

Ao que tudo indica, o FIP/CEB-197 (1990) € possivelmente o codigo que
melhor reconhece as perspectivas atuais e futuras destes concretos. Para o FIP/CEB-
197 (1990), concretos de alto desempenho sd0 concretos cuja resisténcia a
compressao, determinada em corpos-de-prova cilindricos, estd compreendida entre
os limites de 60 MPa e 130 MPa.

Um dos processos mais usuais para a obtencdo do concreto de alto
desempenho consiste na utilizacdo de cimento Portland comum, adicdo de silica
ativa (8% a 10% do peso de cimento), uso de superplastificante (5 a 20 litros/m®),
dimensdo maxima do agregado graido (10 mm a 12 mm) e agregado miudo
(mddulo de finura entre 2,7 a 3,2), a fim de se obter uma relacéo adgual/(cimento +
adicdes) muito baixa, em torno de 0,25 a0,3.

Em linhas gerais, pode-se dizer que as vantagens obtidas a partir da

utilizac&o do concreto de alto desempenho séo:
Baixa porosidade e permeabilidade;
Baixas deformacOes, sgam por retracdo, deformacdo imediata ou
fluéncig;
Elevada resisténcia ao desgaste ou abrasao;

Utilizagdo de métodos convencionais de mistura, lancamento,

adensamento e cura;

% De LARRARD, F. & BOSTVIRONNOIS, J. L. (1991). Mag. Conc-Res. N° 155. pp. 109-119.
apud GONZALEZ G. I. (1993). Hormigon de alta resistencia. Madrid. Abril. pp. 24.



Grande fluidez na moldagem;

Altas resisténcias nas primeiras idades,

Diminuicéo das dimensdes dos elementos estruturais;
Menor volume de concreto e menor superficie de formas;
Diminuicéo das cargas nas fundagoes;

Auséncia de exsudagéo;

Excelente aderéncia a concretos ja endurecidos.

1.1 OBJETIVOS

Atuamente, a bibliografia a respeito do concreto de alto desempenho é
ampla e esta sendo bastante difundida no meio académico. Este promove inUmeras
pesquisas, gerando informacdes necessérias para a aplicacdo desse novo material.
Entretanto, apesar da crescente aplicacdo do concreto de alto desempenho em
diferentes tipos de obras no Brasil, tem-se que os procedimentos de célculo e os
critérios de projetos, recomendados pela Norma Brasileira, ainda estdo baseados em
resultados experimentais de concretos de baixa resisténcia. Em funcdo de evidentes
mudancas no comportamento e nas propriedades fisicas e mecéanicas do concreto de
alto desempenho, comparadas com o concreto usual, faz com que sga necessaria
uma reavaliagao dos procedimentos descritos nessa norma.

Em vista disso, tem-se como proposta de trabalho um melhor conhecimento
dos materiais constituintes do concreto de alto desempenho, da quantidade que os
mesmos devem ser empregados nos tragos de concretos, das alteragbes existentes na
forma de producédo do concreto de alto desempenho e dos diferentes procedimentos
adotados para controle de qualidade do CAD.

Pretende-se também estudar algumas propriedades mecéanicas do concreto
de alto desempenho, tais como: resisténcia a compressdo, resisténcia a tracéo,
maodulo de deformacdo longitudinal, relacdo tensdo-deformacdo e coeficiente de
Poisson, para posteriormente analisar 0 comportamento de pilares submetidos a

compressao simples e compressao excéntrica, quando da aplicacdo do CAD.



No estudo de pilares, pretende-se verificar se as hip6teses de caculo e os
critérios de projetos usuais podem ser aceitos para o CAD, fornecer subsidios para
calculo de pilares, através do estudo de normas estrangeiras (ACI, Norueguesa, FIP-
CEB, Eurocode), comparar os resultados obtidos através da utilizagdo dessas
normas com resultados experimentais, contribuindo dessa forma para a

normalizacdo e a utilizagdo desse material com maior seguranga e economia.

1.2 APRESENTACAO DO TRABALHO

Ao longo deste trabalho, seréo apresentados no capitulo 2 os materiais
constituintes do concreto de ato desempenho, tais como: tipo de cimento, agregado
graldo, agregado miudo, adicdes minerais como silica ativa, cinza volante, escoria
de alto forno e aditivos. Ser&o feitas consideragdes sobre dosagem do concreto de
alto desempenho e os cuidados necessarios para producdo, tais como: estrito
controle de qualidade dos componentes, atencéo especia para invariabilidade da
relacdo agua/cimento, dosagem em peso de todos os materiais constituintes,
determinacdo periddica da granulometria e umidade dos agregados. Ainda no
capitulo 2, serdo discutidos os procedimentos para controle de qualidade do
concreto de alto desempenho, como tipos de ensaios, idade de realizagdo dos
ensaios, tipo de molde para os corpos-de-prova, condic¢des de capeamento do corpo-
de-prova e caracteristicas das maguinas de ensaio.

No capitulo 3, serdo estudadas algumas propriedades mecanicas do concreto
de alto desempenho, tais como: resisténcia a compressao e a tracdo, relacdo tensdo-
deformacédo, médulo de deformacéo longitudinal e coeficiente de Poisson.

No capitulo 4, serdo estudados os pilares de concreto de alto desempenho,
procurando destacar quais as diferencas existentes no comportamento desses pilares
com relacdo aos pilares de concreto de resisténcia usual, tais como: perda prematura
do recobrimento das armaduras no CAD e maior necessidade de armadura de
confinamento, em funcéo de seu comportamento fragil. Ainda no capitulo 4, seréo
estudados alguns critérios de projeto de pilares, tais como: dimensdo minima
recomendada para secéo transversal dos pilares, escolha do tipo de armadura

transversal, taxa minima de armadura transversal, taxa minima de armadura



longitudinal, didmetro minimo para armadura transversal, espacamento maximo dos
estribos, detalhamento dos estribos, hipéteses de cdlculo para dimensionamento de
pilares submetidos a compressao centrada e a compressao excéntrica, recomendadas
por algumas normas como ACI e Norma Inglesa (BS 8110), que ja estdo adequadas
ao concreto de ato desempenho.

No capitulo 5, tém-se aplicacbes numéricas, com o dimensionamento de
pilares esbeltos interiores, de extremidade e de canto, de um edificio de 5
pavimentos, conforme recomendacdes de célculo do ACI 318-89. Ainda no capitulo
5 sdo feitos exemplos de dimensionamento de pilar contraventado e néo
contraventado, de acordo com as recomendacOes existentes na Norma Inglesa
(BS 8110).

1.3 APLICACOESDO CONCRETO DE ALTO DESEMPENHO

Em funcdo da grande resisténcia e durabilidade, os concretos de alto
desempenho tém sido utilizados em diferentes tipos de construges ao longo de

todo mundo, como pode ser visto a seguir.

1.3.1 Edificios

Pode-se dizer que a maior aplicagdo do concreto de alto desempenho é na
execucdo de pilares, em edificios de grande atura. Nestes, o concreto de ato
desempenho possibilita diminuir as dimensdes das se¢bes, em funcéo do acréscimo
de resisténcia, principalmente para os pilares dos pavimentos inferiores, onde os
carregamentos séo maiores, proporcionando um melhor aproveitamento do espaco
atil.

Outro aspecto vantgoso, na utilizacdo do concreto de alto desempenho para
os edificios, consiste no aumento do modulo de deformacdo longitudinal,
proporcionando maior rigidez para os pilares.

E por Ultimo, cabe destacar a facilidade de colocagdo e de compactacdo do
concreto, que € de fundamental importancia em estruturas com elevadas taxas de

armadura.



No Brasil, a obra pioneira no uso de concreto de ato desempenho foi o
Edificio Trianon, que abriga o Museu de Arte de Sdo Paulo (MASP), construido em
meados da década de 60. O concreto empregado apresentou uma resisténcia
caracteristica a compressao de 45 MPa aos 28 dias.

Tem-se natabela 1.1 uma relacdo de edificios construidos com concreto de

alto desempenho.

1.3.2 Pontes

Nas pontes com grandes vaos, o concreto de alto desempenho € empregado
com o objetivo de reduzir o peso préprio e aumentar a durabilidade de pilares e
vigas protendidas de tabuleiros, em funcdo da sua menor porosidade e
permeabilidade, pois impede a acdo de agentes quimicos como sulfatos, nitratos e
cloretos.

Na Noruega, o ministério de transporte exige nas pontes 0 uso de concretos
cuja relacdo agual/(cimento + adicBes) sgja inferior a 0,40, sendo obrigatéria a
incorporagdo de cinza volante ou de silica ativa.

Na Dinamarca, as caracteristicas de durabilidade se impdem mediante a
utilizacdo de concretos com relacdo agua/(cimento + adicbes) inferiores a 0,35 e
resisténcia a compressado compreendida entre 50M Pa e 60 M Pa.

Tem-se na tabela 1.2 uma relagéo de pontes, nas quais foi empregado o

concreto de alto desempenho.

1.3.3 Plataformasde petroleo

O concreto de ato desempenho tem sido utilizado nas estruturas de todas as
plataformas de petréleo construidas no Mar do Norte. Essa grande utilizago se da
em funcdo da grande capacidade do material de suportar a acdo de agentes
agressivos, menor custo de manutencdo e grande durabilidade.

Convém destacar ainda a facilidade de moldagem dos elementos em funcéo
da grande fluidez do concreto, possibilitando em alguns casos a concretagem de
estruturas cujas taxas de armadura em determinadas posi¢des alcangam os 1.000 kg

de aco por metro cubico de concreto. Ainda com relacéo as propriedades favoraveis



do concreto de ato desempenho, tem-se: resisténcia a abrasdo e resisténcia ao
choque.
Tem-se na tabela 1.3 uma relacdo de algumas plataformas de petréleo

construidas com concreto de alto desempenho.

1.3.4 AplicacOes especiais

Numerosos exemplos de diversas obras encontram-se espalhados por véarios
paises. A seguir encontram-se alguns exemplos da aplicacdo do concreto de alto

desempenho.

- Estrutura de sustentacdo de tubulacdo de gés, construida em 1982, na
costa da Noruega, com um comprimento total de 590 metros, disposta em
diferentes profundidades, atingindo uma profundidade maxima de 30 m.
Foram empregados el ementos pré-fabricados com concretos de resisténcia

compreendida entre 65 MPae 75 MPa.

- Coberturas de um hipédromo em Doncaster (Inglaterra) e outro em
Leopardstown (Irlanda), fabricadas com concreto de alto desempenho, feito

apartir de agregados leves, com resisténcia de 52 MPa.

- Estrutura de elementos pré-fabricados de concreto de alto desempenho
(75 MPa) no Japéo, para protecdo de estradas com relacdo a avalanches de

neve e de materiais soltos.

- Depdsito e caixas fortes de seguranca, utilizando concretos com niveis
de resisténcia compreendidos entre 95 MPa e 100 MPa, em Turim (ltalia),
em 1988.

- Pavimentos de autovias foram realizados na Noruega, empregando-se
concreto de ato desempenho, com a findidade de verificar seu
comportamento frente aos esforcos de abrasdo, impostos por condicdes de
tréfico especialmente agressivas (pneus reforcados com cravos metélicos

para melhorar sua aderéncia ao pavimento e baixas temperaturas
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superficiais). Apos 6 anos de andlise, os resultados obtidos foram muito

positivos.

- Passarela pré-fabricada em tramos e protendida com pos-tensdo,
construida em Montreal (Canada). A passarela foi construida com concreto
de alto desempenho com resisténcia a compressao de 250 MPa e apresenta

espessura da lgje do tabuleiro do piso de apenas 3 cm.

- Pétio da industria de papel e celulose Domtar Papers, em Windsor
(Canadd), construido para depdsito de toras de madeira, com é&rea de
87.000 m? equivalente a 16 campos de futebol, de concreto de ato
desempenho compactado com rolo. A laje construida sem juntas, ao longo

de 45 dias, é a sextamaior do mundo.

TABELA 1.1 - Edificios construidos com concreto de alto desempenho.

Edificio L ocal(i)zagé Ano D av’\ilr:]gr?t - R?Mstﬁg)u a

Lake Point Tower Chicago 1965 70 52
Water Tower Place Chicago 1975 79 62
Royal Bank Plaza Toronto 1975 43 61
Helmsley Palace Hotel New Y ork 1978 53 55
Texas Commerce Tower Houston 1981 75 52
Columbia Center Sedttle 1983 76 66
Interfirst Plaza Ddllas 1983 76 69
900 N. Mich. Annex Chicago 1986 15 97
Grande Arche dela Paris 1988 65
Défense

Bank of China Tower Hong Kong 1988 72
South Wacker Tower Chicago 1989 79 83
Two Union Square Seattle 1989 58 115

FONTE: FIP/CEB-197 (1990).
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TABELA 1.2 - Pontes construidas com concreto de alto desempenho.

Ponte Lessfmes | e Vaoméaximo | Resisténcia
. (m) (MPa)
Willows Bridge Toronto 1967 48 41
Kaminoshima Highway B. Japéo 1970 86 59
Ootanabe Railway Bridge Japéo 1973 24 79
Selbjorn Bridge Noruega 1977 212 40
Pasco-Kennewick intercity | Washington | 1978 299 41
Deutzer Bridge Alemanha 1978 185 69
Parrot Ferry Bridge Cdlifornia 1979 195 43
Houston Ship Chanal Texas 1981 229 41
Huntington to Proctorville Ohio 1984 274 55
Pont du Pertuiset Franca 1988 110 65
Boknasundet Noruega 1990 190 60
Helgelandsbrua Noruega 1990 425 65

FONTE: FIP/CEB-197 (1990).

TABELA 1.3 - Plataformas de petréleo construidas com concreto de alto desempenho.

Resisténcia aos 28 diasem M Pa
Plataforma Ano (cor po-de-prova cilindrico)
De projeto Médiaobtida | Resist. red

Ekofisk 1 1972 40 45 41,6
Beryl A 1974 45 55 50,7
Frigg MP-2 1976 40 56 49,8
Ninian Central 1978 50 59 53,1
Statfjord B 1979 55 62,5 56,9
Gulfaks A 1984 55 65,2 60,3
T300. Testmodel 1984 65 84,5 74,4
Oseberg A 1985 60 76,7 715
Gulfaks C 1986 65/70 79 75

FONTE: FIP/CEB-197 (1990).
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@ MATERIAIS CONSTITUINTES E PRODUCAO
DO CONCRETO DE ALTO DESEMPENHO

Os materiais congtituintes do concreto de alto desempenho sdo em principio
0S mesmos empregados em concretos tradicionais. Entretanto, o objetivo de se obter
resisténcias a compressao iguais ou superiores a 60 MPa, aos 28 dias de idade,
implica na necessidade de adotar materiais selecionados e relacbes agual/cimento ndo
superiores a 0,40. Devido a utilizagdo de relacbes agua/cimento muito baixas, torna-
se indispensdvel a utilizagdo de aditivos superplastificantes. Com um estudo
adeguado das caracteristicas dos materiais disponivels, uso de proporcdes corretas, e
baixas relacbes agua/cimento, conseguem-se resisténcias a compressao por volta de
80 MPa.

Nivels de resisténcias superiores a 80 MPa resultam na necessidade de
utilizacdo de adicOes minerais na composicdo do concreto, onde freqlentemente
emprega-se asilicaativa.

O concreto de ato desempenho apresenta particularidades, que o distingue
claramente, dos concretos utilizados normalmente na estrutura dos edificios, tanto
com relacao as suas propriedades mecanicas, quanto a sua forma de obtencao.

S80 estritamente proibidas a maneira habitua de se armazenar a matéria
prima ao ar livre, a medicdo de componentes em volume, a adicdo de agua (sem
muito controle) e a incorporacdo de aditivos de qualidade ndo comprovada para a
producéo de concretos de ato desempenho.

Outra modificagdo importante com relacdo aos concretos de alto desempenho,
diz respeito a relacdo agua/cimento, que deve ser a minima possivel, para conseguir a
hidratacdo dos materiais cimenticios (cimento + adi¢cBes minerais).

Outra diferenca existente entre o concreto de alto desempenho e o concreto
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tradicional, e que merece destague, € que nos concretos tradicionais, a dosagem de
cimento e é&gua habitualmente utilizada, conferem a pasta de cimento uma
caracteristica resistente muito inferior a do agregado graido. Como consequiéncia,
tem-se a ruptura do concreto geramente por esgotamento da capacidade da pasta.
Isto pode ser comprovado nos processos de controle de qualidade do concreto, onde
as fissuras propagam-se na matriz de cimento até encontrar 0 agregado graldo,
circundando-o sem afeta-lo. Ja no concreto de alto desempenho, tem-se um aumento
da capacidade resistente da argamassa, a qual supera a resisténcia do agregado,
fazendo com que a fissura ocorra através do agregado cortando-o e ndo mais
contornando-o. Dessa maneira, a resisténcia dos agregados usuais passam agora a ser

os delimitadores da resisténcia do concreto.

2.1 MICROESTRUTURA DO CONCRETO

O concreto é considerado tradicionalmente, como um material formado por
agregados envoltos em uma matriz de pasta de cimento. As propriedades mecénicas
desse concreto dependem das propriedades dos referidos componentes basicos, da
proporcao entre eles e das caracteristicas fisico-quimicas da sua interface.

Com relacdo a composicdo do concreto, pode-se dizer que ele € composto de
65% a 75% de agregados e 25% a 35% de pasta de cimento. Quantidades de
agregados inferiores a 65% (em volume) do total de componentes, afetam
negativamente a estabilidade dimensional do concreto, devido a retracao.

A pasta de cimento endurecida € um material poroso e heterogéneo. Seu grau
de porosidade e heterogeneidade constitui um fator decisivo na durabilidade e
resisténcia do concreto.

Segundo MINDESS' apud GONZALEZ (1993), S0 trés as aternativas que
conduzem ao aumento da resisténcia para a pasta de cimento:

Diminuicéo da porosidade total;
Melhora na distribuico e tamanho dos poros (reduzindo tanto sua

guantidade, como seu tamanho maximo e eliminando defeitos pontuais

! MINDESS, S. (1984). Relationships between strength and microstructure for cement-based
materials: an overview. Material Research Society Symposia Proceedings, Volume 42,
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localizados);
Melhora da qualidade dos silicatos célcicos hidratados do cimento.
E finalmente, pode-se dizer que a obtencéo de concretos de alta resisténcia,
pode ser feita através das seguintes consideracoes:
Adocao de uma baixa relagdo agualcimento;
Uso obrigatério de aditivos superplastificantes;
Utilizagdo de cimentos gque proporcionem resisténcia adequada;
Para resisténcias muito elevadas, geramente, faz-se uso de adicOes

minerais.

2.2 CIMENTO

Segundo HOWARD & LEATHAM? apud DAL MOLIN (1995), ndo existem
critérios cientificos que especifiguem o cimento mais adequado para a producéo de
concreto de alto desempenho. Mas de qualquer forma, o cimento deve proporcionar
apropriada resisténcia e comportamento reol ogico.

MEHTA & AITCIN® (1990) comentam que com qualquer tipo de cimento é
possivel produzir concretos de alto desempenho, sendo preferivel, no entanto,
cimento Portland comum e aqueles com elevados teores de C3S (silicato tricalcico) e
C.S (silicato bicalcico). Além desses dois componentes, tem-se na composicdo do
cimento o CzA (aluminato tricalcico).

O GC3S contribui decisivamente para a resisténcia nas primeiras idades e na
resisténcia final do concreto. O C,S tem menor incidéncia no comego, porém sua
importancia é no ganho de resisténcia final do concreto. JAo CsA tem uma particular
influéncia nas primeiras idades.

Se ndo for necessaria uma alta resisténcia inicial, pode-se escolher um

Pennsylvania apud GONZALEZ G. 1. (1993). Hormigon de Alta Resistencia. Madrid, Intemac.
Abril. pp. 24.

2 HOWARD, N. L. & LEATHAM, D. M. (1989). Slica in concrete: permeability. Trondheim:
Cement and Concrete Research Institute, The Norwegian Institute of Technology apud DAL
MOLIN, D.C.C. Contribuicdo ao estudo das propriedades mecénicas dos concretos de alta
resisténcia com e sem adi¢cbes de microssilica. Sdo Paulo, 1995. 224p. Tese (Doutorado) -
Escola Politécnica, Universidade de Sao Paulo.

3 MEHTA, P. K. & AITCIN, P. C. (1990). Microstructural basis of selection of materials and mix
proportions for high strength concrete. In: INTERNATIONAL SYMPOSIUM ON
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cimento que contenha uma menor quantidade de CzA e uma maior quantidade de C3S
e especialmente C,S, conseguindo dessa maneira, uma composicéo do cimento que
trara efeitos favoraveis para aresisténciafinal do concreto.

Segundo GONZALEZ (1993), a perda de consisténcia da pasta de cimento
congtituida de cimento Portland estd associada a formagdo de um composto
denominado etringita (sulfoaluminato de calcio hidratado - CsAS3H3y).

Em um estudo publicado por HANNA” et al. (1989) apud GONZALEZ
(1993), fica claramente demonstrada a influéncia das caracteristicas fisicas e
quimicas do cimento na reologia de distintas pastas de cimento hidratadas. Estes
autores empregaram 13 cimentos Portland diferentes, procedentes da América,
Canada e Franca e um superplastificante (um formaldeido nafto-sulfonado), nos
quais para avaliar a perda de fluidez, fez-se passar 1 litro de pasta de cimento através
de um émbolo como o cone de Marsh modificado (350 mm de atura, 150 mm de
diametro e 5 mm de didmetro inferior).

Os resultados desse experimento para uma relagcdo agua/cimento de 0,35
podem ser vistos na figura 2.1. E indicado também os conteidos de CzA nos

cimentos empregados, natabela 2.1.

TABELA 2.1 - Contetido de aluminato tricalcico (C3A) nos cimentos. HANNA et al. (1989).
N° do cimento la4,7, 8 ell 5 6 9 10 12 13

Contetido de C3A (%) <80 <97 | <83 | <127 |<110| <89 | <144

Com base nos resultados, HANNA (1989) estabel ece que o contetido de C3A
€ determinante na velocidade e quantidade de formacdo de etringita, destacando
ainda gue valores superiores a 8% sdo a causa fundamental da perda de fluidez no
concreto, juntamente com elevados contelidos de dcali, sulfatos e excessiva finurado

cimento.

UTILIZATION OF HIGH STRENGTH CONCRETE, 2., Detroit, American Concrete Institute,
p.265-286. (SP-121).

* HANNA, E. & LUKE, K. & PERRATON, D. & AITCIN, P. C. (1989). Rheological Behavior of
Portland Cement Pastes in the Presence of a Superplasticizer. ACI SP-119, pp.171-188 apud
GONZALEZ G. I. (1993). Hormigon de Alta Resistencia. Madrid, Intemac. Abril. pp.34.
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FIGURA 2.1 - Variagéo da fluidez com o tempo.
FONTE: GONZALEZ G. I. (1993).

Concreto de alto desempenho tem sido produzido com sucesso, utilizando-se
as especificagdes da American Society for Testing and Materials (ASTM) C150 para
cimentos Portland tipos I, 11, e I1l. Entretanto, na escolha do cimento, deve-se tomar
cuidado com a sua textura. Cimentos com textura muito fina proporcionam um
aumento da resisténcia nas primeiras idades, pois a area superficial em contato com a
égua é maior e isso levaa uma hidratacdo mais rapida.

Atualmente, além dos cimentos existentes em conformidade com a ASTM,
estdo sendo formulados novos cimentos destinados especialmente para a producéo de
concretos de ato desempenho. Na Noruega, ja existem dois tipos de cimentos
especiais para producéo de CAD (SP30-4A e SP30-4A MOD).

A tabela 2.2, apresenta uma comparacdo da composicdo guimica desses
cimentos com o SP30, que é o cimento Portland comum.

Na tabela 2.3 s3o apresentadas algumas especificacdes exigidas pela RC-88°,
aos distintos tipos de cimentos espanhdis, cuja utilizacdo poderia ser considerada, a

principio, para a fabricacéo de concretos de alto desempenho.

> Norma de Prescricdes Técnicas Gerais Espanhola para recebimento de cimentos de 1988.
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TABELA 2.2 - Composi¢do de cimentos especiais para CAD segundo Norcem Cement (1990).

Cimentos/Composicao SP30 SP30-4A SP30-4AMOD
C,S (%) 18 28 28
CsS (%) 55 50 50
CA (%) 8 55 55
C.,AF (%) 9 9 9
MO (%) 3 15-20 15-20
SO; (%) 3,3 2,0-30 2,0-30
Na,O (%) 11 0,6 0,6
Finura (m?/kg) 300 310 400
Calor dehidratacso (kcal/kg) 71 56 70
Tempo de pega (min)
inicial ........ccoe..... 120 140 120
final .o 180 200 170

FONTE: SHAH & AHMAD (1994).
SP30" - Cimento Portland comum para comparago (1 mf/kg).

TABELA 2.3 - Condicdes exigidas aos cimentos espanhdis segundo RC-88° (1988).

Denominacdo e tipo de cimento
Especificaces PORTLAND

Composicdo I1-0/55A 1-0/45 A 1/55 A 1/55 1/45 A
Clinker, C (%)......cccocvu.... 100 100 95[0CM99 | 9500CV9 | 950ICM199
Comp. adicionais A (%) * 0 0 10AB 10AB 10AB
Pozolananatura P (%)..... | - | - |  —— | |
Resisténcia mecanica, R:
A 2dias (MPa................ 030 020 030 030 020
A 28 dias (MPa)............... 055 45R65 055 055 4500R065

Caracteristicasfisicas:
Tempos de pega

inicio (h, min) .......ccc....... 00,45 >1,00 00,45 00,45 > 1,00
T (D) N <12 <12 <12 <12 <12
Expan. Le Chatelier (mm) 010 010 010 010 010
Caracteristicas quimicas:
Perda ao fogo (%) ............ 035 035 05 05 05
Residuo insolavel (%)........ 02,5 025 05 05 05
Cloro (%).....cccccveveveevevenee. 0o,1 00,1 00,1 0o,1 0o,1

FONTE: GONZALEZ G. I. (1993).
* Componente opcional como: escoria de alto forno, pozolana natural ou cinza volante.

A partir da andlise da tabela 2.3 conclui-se, imediatamente, que os cimentos
tipos 1-0/55 A ou 1-0/45 A s80 0os mais propicios para a producdo de concretos de alto

desempenho, baseados nos seguintes principios:
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a) Trata-se de cimentos Portland puros com um contelido de 100% de
clinker, o que possibilita, em seu caso, a incorporacdo de adicOes
minerais de qualidade comprovada e conhecida

b) A soma resultante dos contelidos de perda ao fogo + residuos insolvels,
implicam num contetido médio de substancias inertes, inferior a 4%, ao
que ocorre com O restante dos outros cimentos, o que favorece o

incremento daresisténciafinal.

2.3 AGREGADOS

Para escolha dos agregados, deve-se ater as exigéncias pré-estabel ecidas pelas
normas pertinentes para producéo de concretos de resisténcias usuais, tais como:
NBR 7211-1983 e NBR 12654-1992.

Segundo SHAH & AHMAD (1994), as propriedades mais importantes dos
agregados para producdo de CAD sdo: forma das particulas, distribuicéo
granulométrica das particulas, propriedades mecanicas das particulas, possiveis
reacOes quimicas entre 0 agregado e a pasta que possam afetar a ligacao.

A forma e o estado da superficie so caracteristicas cuja incidéncia séo
decisivas, sobre uma propriedade do concreto, que € a compacidade. A maxima
compacidade, estd associada a agregados arredondados, de forma sensivelmente
esférica, ou a agregados triturados de forma proxima a cubica. Uma certa rugosidade
superficial dos agregados graldos melhorard a aderéncia necessaria a pasta de

cimento.

2.3.1 Agregado graudo

Para a producéo de concreto de ato desempenho, deve-se utilizar agregados
graidos com elevada resisténcia. Tém-se utilizado os seguintes tipos de rochas:
calcaria, dolomita, granito, andesita, diabasio e outras mais. Com relacéo a forma das
particulas, devem-se evitar as particulas planas ou alongadas. Elas sdo inerentemente
fracas e levam a misturas desarmdnicas. Devem-se evitar também, particulas

altamente polidas, como é o caso do seixo rolado, pois reduzem a ligacdo cimento-

agregado.
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Além disso, as particulas dos agregados devem estar livres de camadas de
silte e argila, pois estes materiais reduzem a resisténcia da ligacdo do cimento e do
agregado e aumentam a demanda de &gua.

Com relacdo a granulometria dos agregados é comumente aceito que quanto
menor for a dimensdo maxima do agregado gralido, maior sera a resisténcia obtida,
uma vez que dimensdes menores proporcionam um aumento da trabal habilidade do
concreto e com isso uma diminui¢éo na quantidade de agua a ser utilizada.

Além disso, segundo JENNINGS?® apud DAL MOLIN (1995), como o
agregado € normalmente britado, durante a retirada dos blocos dos macicos rochosos
por meio de explosivos, podem ocorrer danos a microestrutura dos agregados, sendo
maior a probabilidade de permanecerem falhas e fissuras em agregados de dimensoes
maiores. Por isso, muitas vezes pode-se dar preferéncia aos agregados naturais, que
através de meios naturais, ja sofreram um processo de destruicdo e eliminacdo das
particulas alteradas e menos resistentes, pertencentes ao material. E portanto, existe
entdo uma tendéncia de se trabalhar com agregados de menor dimensao possivel.

MEHTA & AITCIN” apud SHAH & AHMAD (1994) recomendam uma
dimensdo méxima do agregado de 10 mm a 12 mm.

AITCIN® apud GONZALEZ (1993), realizou um estudo envolvendo dois
tracos de concreto de mesma composi¢aéo, alterando-se somente a dimensdo do
agregado graldo. Em um dos tracos utilizou-se agregado de 10 mm e no outro
agregado de 20 mm, sendo ambos de mesma procedéncia.

Os resultados das determinagfes de resisténcia a compresséo e médulo de
elasticidade obtidos a partir dos concretos citados, conduzem aos valores de relacéo

entre tensdes indicados natabela 2.4.

® JENNINGS, H. M. (1988). Design of high strength cement based materials: Part 2-microstructure. Materials
Science ant Technology, n° 4, p.285-290, April apud DAL MOLIN, D.C.C. (1995). Contribuicdo ao
estudo das propriedades mecanicas dos concretos de alta resisténcia com e sem adic¢fes de microssilica.
S30 Paulo, 224p. Tese (Doutorado) - Escola Politécnica- USP.

" MEHTA, P. K. & AITCIN, P. C. (1990). Microstructural basis of selection of materials and mix proportions
for high-strength concrete, in. INTERNATIONAL SYMPOSIUM ON UTILIZATION OF HIGH
STREGTH CONCRETE, 2., Detroit. American Concrete Institute, , p.265-286. ( SP-121) apud SHAH, S.
A. & AHMAD, S. H. (1994). High performance concretes and applications.London, Edward Arnold.

pp.13.
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TABELA 2.4 - Relagdo entre tensdes para diferentes dimensdes maximas de agregado graido
obtidos por AITCIN (1989).

Deter minacao efetuada Idade do ensaio (dias) Relagao entre tensbes
Dméx =10 mm/Dméx =20mm
2 1,12
Resisténcia a compr essao ’ 1,13
28 1,10
91 1,15
2 1,02
Médulo de elasticidade 28 1,04
56 1,04

FONTE: GONZALEZ G. I. (1993).

Ja o ACI 363 (1992) recomenda uma dimensdo maxima do agregado de
9,5 mm a 12,5 mm, para se obter concreto com Gtima resisténcia a compressdo. Em
um estudo realizado por ADDIS® apud SHAH & AHMAD (1994), concluiu-se que a
resisténcia do CAD aumentava a medida que, a dimensdo maxima do agregado

variavano intervalo de 13,2 mm a.26,5 mm.

2.3.2 Agregado miudo

E o agregado cuja dimensi méxima ndo ultrapassa 4,8 mm, sendo
constituido pelas areias naturais e artificiais. As areias artificiais devem ser evitadas,
pois devido ao processo de moagem, apresentam formas excessivamente angul osas.
Esse tipo de formato dos gréos de areia faz com que sgja excessiva a demanda de
dgua, ndo sendo portanto aconselhavel para a producdo de CAD, onde sdo
necessarias baixas rel agdes agual/cimento.

O agregado miudo deve consistir portanto de particul as redondas e polidas, de
maneira areduzir ademanda de &gua.

A bibliografia recomenda um modulo de finura no intervalo de 2,7 a 3,2, para

gue se possa diminuir a quantidade de agua exigida e melhorar a trabal habilidade.

& AITCIN, P. C. (1989). Du Gigapascal au Namométre. Annales de I’ Institute Technique du batiment es des
Travaux publics. March-April. pp.162-166 apud GONZALEZ G. |. (1993). Hormigon de Alta Resistencia.
Madrid, Intemac. Abril. pp.49.

°® ADDIS, B. H. (1992). Properties of High Strength Concrete Made with South African Materials,
Ph.D. Thesis, University of the Witwatersrand, Johannesburg, South Africa, apud SHAH, S. A.
& AHMAD, S. H. (1994). High performance concretes and applications.London, Edward
Arnold. pp.13.
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GONZALEZ (1993) recomenda um maodulo de finura variando no intervalo
de 3,0 a 3,2, uma vez que a utilizacdo de areias com granulometria excessivamente
fina (mddulo de finura inferior a 3,0), implica em uma maior demanda de cimento e
&gua, originando um concreto com consisténcia “ pegajosa’ e inadequado para os fins
previstos.

Um aspecto de grande importéncia com relacdo as areias, € a forma de
armazenamento, uma vez gque pode ocorrer uma variacdo na umidade da areia situada
na parte superior, com relacdo a areia situada na parte inferior de 5%. A consideracéo
dessa variacdo, na dosagem de concretos de alto desempenho € fundamental. Isto
pode ser acompanhado no exemplo seguinte, para um determinado tragco de concreto

de alto desempenho:

Agregado graudo ® 1310kg

Areia ® 720 kg
Cimento ® 450kg
Slicaativa ® 36 kg (8% sobre o peso do cimento)

Superpladtificante ® 12,5 kg (2,8% do peso do cimento)

Agua ® 130kg

Relacéo agua total/(cimento + adicdes) ® 0,29 (c/ o superplastificante)

Para esse trago, uma variagdo na umidade de 5% implica em uma quantidade
a mais de &gua incorporada no concreto de 36 litros por metro cubico (720 x 0,05 =
36 litros), o que conduziria a uma relacdo agua/cimento de 0,37, comparado a 0,29
inicialmente previsto para o trago do concreto.

AMARAL FILHO apud DAL MOLIN (1995), relata que é possivel obter
concretos com resisténcia de até 170 M Pa com areia quartzosa normal, bem graduada
e dentro das especificagdes. Resisténcias acima deste valor, s6 sdo obtidas com a
utilizaco de agregados especiais, como por exemplo, areia artificial feita com

bauxita calcinada.
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2.4 ADICOESMINERAIS

As adi¢cbes minerais, constituem um grupo de componentes, que possuem
dimensdes de suas particulas menores que aquelas apresentadas pelo cimento e sdo
utilizadas como complemento cimenticio, na producéo de misturas de concreto.

Como exemplos de adicdes minerais tem-se: silica ativa, cinza volante e

escoriade alto forno.

2.4.1 Silicaativa

Segundo o ACI 363 (1992), a silica ativa é um subproduto resultante da
reducéo de quartzo de ata pureza com carvao, em fornos aquecidos e etricamente
com circulagdo de ar, na producdo de silicio e ligas de ferro-silicio. Uma das grandes
vantagens da utilizacdo da silica ativa, € que ela possui a propriedade de ser pozolana
e “microfiller” ou sgja, ela se aloja nos intersticios da pasta, subdividindo os poros
dos capilares das particulas de cimento em poros de gel, modificando a
microestrutura interna da pasta de cimento. As particulas de silica ativa s8o menores
gue um micron, o qual € aproximadamente 100 vezes menor que uma particula média
de cimento.

Segundo a Norma Espanhola (UNE 83460), as caracteristicas quimicas
exigidas paraasilica ativa sdo as seguintes:

- Conteddo de 6xido de silicio (SIO,) = [185%.

- Perdapor calcinagéo = [15%.

- Contetdo de cloro = [10,1%.

Uma caracteristica indicativa da qualidade da silica ativa, recomendada pela
Norma Espanhola, € o indice de atividade. O indice de atividade consiste no
guociente entre, a resisténcia obtida em um corpo-de-prova moldado com 90% de
cimento e 10% de silica ativa, com outro corpo-de-prova moldado apenas com
cimento.

Segundo DETWILER & MEHTA™ apud DAL MOLIN (1995), a utilizaggo

Y DETWEILER, R. J. & MEHTA, P. K. (1989). Chemical and physical effects of silica fume on the
mechanical behaviour of concrete. ACI Materials Journal, v. 86, n° 6, p.609-614, Nov-Dez.
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da silica ativa no concreto modifica suas propriedades tanto no estado fresco
(trabalhabilidade, coesdo, estabilidade, segregacdo, exsudacdo, etc.), como no estado
endurecido (resisténcia a compressao, resisténcia a tragéo, fluéncia, permeabilidade,
durabilidade, etc.).

VIEIRA & DAL MOLIN (1995) concluiram, através de ensaios de
arrancamento direto (Pull-Out-Test) em corpos-de-prova cubicos de concreto, que a
adicdo de silica ativa melhora a tensdo média de aderéncia desenvolvida por barras
nervuradas. Concretos com 10% de adicdo de silica ativa revelaram um aumento de
15% a 20% na tensdo média de aderéncia, comparados com concretos sem adicdo de
silicaativa.

Segundo SILVA (1995), as vantagens do emprego da silica ativa sdo:

No controle das reagdes dcali-agregados, com a vantagem adiciona de

gue somente pequenas quantidades sio necessarias.

Na reducéo da corrosdo associada a cloretos e sulfatos, por causa da alta
impermeabilidade. Os concretos com silica ativa possibilitam uma maior
durabilidade em tabuleiros de pontes e postos de gasolinas, em funcdo de

conter a corrosao associada aos cloretos.

No aumento da resisténcia do concreto nas primeiras idades.

Segundo GONZALEZ (1993), as vantagens decorrentes do uso da silica ativa

As finas particulas de silica ativa interrompem o fluxo de agua entre os
canaliculos, que normamente existem entre as particulas de cimento e de
agregado, melhorando dessa forma a exsudacdo e a segregacdo. A
segregacdo € diminuida em funcdo do aumento da coesdo que ocorre
entre os diversos constituintes. Convém destacar que a exsudacéo e a
segregacd S30 0S maiores causadores de heterogeneidade na

microestrutura da pasta de cimento, principal mente na zona de transi ¢ao.

A silica ativa atua como “germe de cristalizagdo” impedindo a cal de se

cristalizar em |aminas hexagonais de grandes dimensbes, como ocorre
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com 0s concretos sem a utilizacdo da silica ativa.

Atuando como “filler”, as particulas de silica ativa adicionadas ao
concreto melhoram alguma de suas propriedades reoldgicas, tais como
coesividade e trabal habilidade.

2.4.2 Cinzavolante

Segundo SILVA (1995), cinza volante consiste em um material captado dos
gases na combustdo de carvao pulverizado em centrais termel étricas, constituidas de
residuos finos, captados por coletores mecanicos ou precipitadores eletrostéticos dos
gases da combust&o, antes de serem langcados na atmosfera.

Segundo a ASTM, existem duas classes de cinza volante (F e C). A classe F é
normal mente obtida da combustéo de antracito ou carvao betuminoso, possui baixo
teor de calcio e tem propriedades pozolanicas, com pequena ou nenhuma propriedade
cimentante, tendo grande campo de aplicagdo nos concretos de alto desempenho. A
cinza volante classe C é obtida da combust&o de lignita, possui alto teor de célcio e,
além de ter propriedades pozolanicas, tem algumas propriedades cimenticias.

A cinza volante tem sido muito utilizada na producéo de concretos de alto
desempenho, mas infelizmente a cinza volante é muito mais variavel que a silica
ativa, em ambas as suas caracteristicas fisicas e quimicas.

Utilizando-se a cinza volante, a resisténcia do concreto em geral ndo passara
dos 70 MPa, ainda que existam poucos registros de concretos de alto desempenho,
com resisténcia superior a 98 MPa, no qual tenha sido empregada a cinza volante.

Segundo SHAH & AHMAD (1994), para aplicacOes de concretos de ato
desempenho, a cinza volante € utilizada com taxas de dosagem de 15% do contetido
de cimento. Devido a grande variabilidade deste material, deve-se fazer um controle

de qualidade da composicéo da cinza volante proveniente de uma mesma fabrica

2.4.3 Escoriadealtoforno

A escoria de dto forno € um material ndo metalico obtido em condicéo

liquefeita, simultaneamente com ferro em ato forno. A escéria sofre um resfriamento
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rapido em égua e se solidifica, adquirindo uma textura vitrea e granular, tornando-se
um material hidréulico ativo, que atuara no concreto como substituicdo parcial do
cimento. A escéria de alto forno é constituida essencialmente de silica, alumina e cal.

Segundo SHAH & AHMAD (1994), na América do Norte, a escéria de ato
forno ndo é téo extensamente disponivel como é na Europa, e por isso ndo ha muita
informacao disponivel sobre 0 seu comportamento em concretos de alto desempenho.

Entretanto, as indicacdes sdo que escorias que possuem um bom desempenho
em concretos normais, sdo adequadas para uso em concretos de alto desempenho,
parataxas de dosagens entre 15% e 30%.

Para concretos de alto desempenho, com resisténcia superior a 98 MPa, é
provavel que seja necessario o0 uso da escéria em conjunto com asilica ativa.

Ao que tudo indica, ndo ha efeitos deteriorativos quando se utiliza silica ativa
no concreto. Entretanto quando se utiliza de cinza volante e escéria de alto forno

podem ocorrer alguns problemas tais como:

a) O desenvolvimento de elevadas resisténcias em idades prematuras do
concreto, nos quais uma parte de cimento Portland tenha sido substituida
por escoria de alto forno ou cinza volante, ocorre de maneira mais
devagar do que aguela que se obtém utilizando-se apenas cimento
Portland. Isso possui um efeito adverso, no tempo segundo o qua é
possivel fazer a retirada da forma. Uma maneira de proceder com esse
problema, é por uma nova reducdo na relacdo agua/cimento, através do
uso de mais superplastificante. Claramente, isto ndo € muito atrativo
economicamente, pois se altas resisténcias iniciais sdo necessarias, talvez
sgja necessario, reduzir o conteldo da cinza volante ou escoria de alto

forno.

b) Para niveis de substituicdo de (15% a 30%), cinza volante ou escoria de
alto forno, terdo um efeito muito pequeno na temperatura maxima

desenvolvida na massa de concretos pobres.
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25 ADITIVOS

Os aditivos sdo substancias quimicas utilizadas nos concretos, que melhoram
agumas de suas propriedades como trabalhabilidade, ou sga mehora da
plasticidade do concreto sem aumento na relagdo agua/cimento, aumento ou
diminuicéo do tempo de pega, reducdo da exsudacdo e segregacao.

Na prética moderna, sem duvida um dos aditivos que se torna imprescidivel
na producdo de concretos de alto desempenho séo os superplastificantes.

A explicagdo para esse fato € que para se conseguir 0 aumento da resisténcia
do concreto deve-se reduzir a relacdo agua/cimento, pois dessa forma diminui-se a
porosidade e 0s vazios existentes, resultando em um acréscimo de resisténcia.

Segundo DAL MOLIN (1995), agumas das maneiras para reduzir a relacéo
agualcimento sdo:

Reduzindo-se apenas a quantidade de agua de amassamento, porém com
a desvantagem de diminuir a trabal habilidade do concreto, dificultando o
processo de moldagem e adensamento.

Aumentando-se apenas 0 consumo de cimento, porém com a
desvantagem de elevar o custo do concreto, além de provocar problemas
de retracdo, fluéncia e fissuracdo devido ao excesso de finos.

Através da utilizac8o de superplastificantes, que sdo aditivos redutores de
agua. Os superplastificantes sdo capazes de reduzir o contelido de agua
em até 30%, conseguindo proporcionar com isso incrementos bastantes
elevados de resisténcia.

Segundo a norma ASTM C 494-92 os aditivos podem ser classificados em 7
tipos diferentes:

TIPO A: Redutores de agua.

TIPO B: Retardadores de pega.

TIPO C: Aceleradores de pega.

TIPO D: Redutores de &gua e retardadores de pega.

TIPO E: Redutores de &gua e aceleradores de pega.

TIPO F: Redutores de &gua de alto grau.

TIPO G: Redutores de &gua de alto grau e retardadores de pega.
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2.5.1 Aditivosredutoresde agua

Também conhecidos como dispersantes, sd0 produtos quimicos que
incorporam um certo nimero de moléculas organicas, capazes de neutralizar as
cargas elétricas dos gréos do cimento e por conseguinte, sua capacidade de
floculagéo.

Em funcdo de efeitos secundarios negativos, tais como atraso no tempo de
pega do concreto e absorcao de bolhas de ar, a dosagem deste aditivo ndo pode ser
aumentada a vontade, mesmo porque seu poder dispersante € limitado. Mediante o
emprego deste produto, a reducéo da quantidade de &gua de amassamento necessaria

pode alcancar valores entre 8% e 10%.

2.5.2 Aditivosretardadoresde pega

S0 aditivos que retardam a reacdo de hidratacdo do cimento. Os retardadores
de pega eram recomendados para algumas aplicagbes de CAD, com o objetivo de
minimizar o problema de rapida perda de slump. Entretanto, é dificil de manter a
compatibilidade entre o retardador e 0 superplastificante, para minimizar a perda de
slump, sem reduzir excessivamente o ganho de resisténcia inicial. Na prética

moderna, retardadores sdo recomendados apenas como Ultimo recurso.

2.5.3 Aditivoslignosulfonatos

As moléculas de lignosulfonato, extraidas do residuo da pasta de papd,
caracterizam-se por possuir uma estrutura molecular mais larga que a dos redutores
de a&gua, o0 que permite um recobrimento mais efetivo das particulas de cimento.
Como consequiéncia, tem-se a reducdo na quanti dade de agua de amassamento, a qual
esta compreendida entre 10% a 15% do total.

Possui os mesmos efeitos secundarios que os aditivos redutores de agua
(atraso no tempo de pega e incorporacdo de bolhas de agua), em funcdo da presenca

de acUicares incorporados na matéria-prima.
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Entretanto, deve-se levar em conta que durante 40 anos os lignosulfonatos
tém sido os aditivos mais utilizados na industria do concreto, permitindo com relativa

facilidade a obtencéo de resisténcias préximas dos 50 M Pa.

2.5.4 Aditivos superfluidificantes

Os superfluidificantes ou redutores de agua de alto grau consistem em
policondensados de formaldeido e melamina sulfonada ou formaldeido e naftaleno
sulfonado. Estes compostos possuem moléculas de forma linear e alargada que
permitem o recobrimento total das particulas de cimento, neutralizando as cargas de
sinal negativo existentes nestas particulas. Com isso, acabam-se as forcas de atracéo
eletrostaticas existentes entre as particulas de cimento, dificultando o fenémeno da
floculagéo.

Os aditivos superfluidificantes ndo sdo subprodutos de nenhuma
transformacdo industrial. Para sua obtencdo € necessario um processo quimico
especifico e de qualidade garantida. Sabendo-se da procedéncia desse produto, pode-
se incorpora-lo a producéo de concretos, com bastante seguranca, em quantidades de
até 10 vezes a méxima quantidade permitida para o emprego de lignosulfonatos, sem
0 aparecimento dos efeitos nocivos inerentes ao uso desses produtos. A possibilidade
de emprego de elevadas quantidades de superfluidificantes, permite a ado¢éo de
valores de relagdo agua/cimento da ordem de 0,22, 0 que se traduz na obtencéo de
um produto com uma porosidade muito baixa e como consequéncia, uma resisténcia
muito alta.

Segundo SHAH & AHMAD (1994), existem basicamente 3 tipos de
superplastificantes: baseados em lignosulfonatos, policondensados de formaldeido e

sulfonados de naftaleno.

2.5.5 Aditivossuperplastificantes

Os aditivos superplastificantes podem ser baseados em lignosulfonatos,

sulfonados de melamina e sulfonados de naftal eno.
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a) Super plastificantes lignosulfonatos

Em concretos de ato desempenho, os superplastificantes lignosulfonatos sdo
geralmente usados em conjunto com os superplastificantes melamina ou naftaleno.

Estes produtos tendem a ndo ser suficientemente eficientes para a producéo
econdmica de concretos de alto desempenho. Algumas vezes, lignosulfonatos séo
usados para controle do sump inicia, com 0 uso subsequente de melamina e

naftaleno para controle do slump no campo.

b) Superplastificantes sulfonado de melamina

Até recentemente, apenas um Uunico superplastificante melamina estava
disponivel (Melment). Superplastificantes melamina sdo liquidos claros, contendo
22% de particulas solidas. Esse superplastificante tem sido usado por muitos anos,
com bons resultados, permanecendo portanto, popular entre os produtores de

concreto de alto desempenho.

¢) Super plastificantes sulfonados de naftaleno

Tém sido usados previamente aos superplastificantes citados anteriormente.

As vantagens particulares do uso do superplastificante naftaleno eram as
seguintes: inicialmente ele era o superplastificante mais barato, e também em fungdo
de se poder controlar facilmente as propriedades de trabalhabilidade do concreto de

alto desempenho, devido a sua menor agao retardante.

2.6 DOSAGEM DOS SUPERPLASTIFICANTES

N&o ha, a principio, uma maneira de se determinar a quantidade exigida de
aditivo superplastificante, para um determinado traco de concreto.

Deve-se determinar a dosagem apropriada através de tentativa de acerto e
erro. Basicamente, se a resisténcia € o primeiro critério, entdo procura-se obter a
menor relagdo agualcimento possivel, e dessa forma maiores quantidades de

superplastificantes sdo utilizadas.
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Entretanto, se as propriedades reoldgicas do concreto de alto desempenho séo
muito importantes, entdo uma relagdo agua/cimento maior deve ser empregada,
adotando-se portanto menores quantidades de aditivo superplastificante, permitindo a
trabal habilidade desejada.

As vezes, tem-se comprovado que cimentos e aditivos superplastificantes que
satisfazem respectivamente as exigéncias normativas correspondentes, desenvolvem,
a0 serem postos em contato, comportamentos reol 6gi cos inexplicaveis que conduzem
a perda de trabal habilidade do concreto e perda de resisténcia. Em tais casos, se fala
em incompatibilidade entre o cimento e o aditivo. Segundo NEVILLE (1997) essa
incompatibilidade consiste no seguinte: na reacdo de hidratacdo do cimento, os
superplastificantes interagem com o auminato tricalcico (C3A) que consiste no
primeiro componente do cimento que se hidrata. Essa reacdo € controlada pela
presenca do gesso que é adicionado durante a fabricacdo do cimento Portland. Assim,
tanto o aditivo superplastificante como o0 gesso podem reagir com o CzA. Entretanto,
€ essencia que todo o superplastificante ndo sgja fixado pelo CsA. Essa fixacdo
ocorreria se 0 gesso ndo liberasse ions de gesso com suficiente rapidez para que
reagissem com 0 CzA. Quando os ions sulfato sdo liberados muito lentamente, diz-se
gue o cimento Portland e o aditivo superplastificante séo incompativeis.

A Unica forma de prevenir a aparicdo na obra de tais incompatibilidades,
consiste na realizacao de ensaios prévios em condi¢des controladas de laboratério.

As dosagens normalmente utilizadas na fabricagdo de concretos de ato
desempenho oscilam entre 5 e 20 litros/m®.

A experiéncia atual do uso destes produtos aconselha sua incorporagdo no

concreto em duas fases.

Primeira fase. durante o amassamento, em quantidade suficiente para

conseguir uma trabalhabilidade que permita uma mistura direta dos distintos

componentes e seu transporte sem segregacao.

Segunda fase: no momento da concretagem, em quantidade suficiente para

compensar a perda de trabal habilidade sofrida durante o transporte.
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2.7 DOSAGEM DO CONCRETO

Atualmente, existe na literatura uma pequena quantidade de métodos para
definicdo do trago do concreto, para uma determinada resisténcia. Isto porque na
escolha da proporcédo de cimento, agua, aditivo superplastificante e adicdes minerais,
vérias exigéncias conflitantes estdo em jogo, tais como: trabalhabilidade, resisténcia
a compressdo, durabilidade, tempo de inicio e fim de pega, etc. Além disso, a
resisténcia do concreto vai depender também das caracteristicas e resisténcia dos
agregados de uma determinada regido e das caracteristicas das adi¢cbes minerais
(silica ativa, escoria e cinza volante) empregadas.

Dentre os métodos de dosagem existentes, o indicado pelo ACI Committee
211 € um dos mais expressivos, sendo aplicavel para misturas de concreto com as

seguintes caracteristicas:
- resisténcia a compressdo = 13 MPa [Of; (140 MPg;
- relagdo agua/cimento = 0,41 [0 a/c [10,82;
- abatimento de tronco de cone = 25 mm [ C 1175 mm;
- dimensdo méxima do agregado graido = 9 mm 1D O75 mm;
- mddulo de finura do agregado mitdo = 2,4 (1M [13,0.

A dosagem pelo método do ACI 211 é feita com auxilio de tabelas. Com base
nessas tabelas, tém-se obtido tracos de concretos com resisténcia moderadamente alta
(60 MPa) e relacdo agualcimento compreendida entre 0,3 e 0,4.

Entretanto, o método do ACI 211 ndo € aplicavel para concretos com
resisténcia superior a 60 MPa, slump acima de 175 mm, e relagdo &gua/cimento
menor do que 0,3, pois estes concretos sdo Muito sensiveis a pequenas variagcdes no
conteido de agua de amassamento ou tipo de agregado empregado.

As premissas basicas para se obter a dosagem de um concreto de ato
desempenho sdo as seguintes:

Deve-se basear na experimentacdo dos materiais disponiveis, analisando

as suas caracteristicas mais significativas.
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Ndo existe uma proporcdo direta entre a relacdo agua/cimento ou
agual(material cimenticio) e a resisténcia, ja que a resisténcia pode estar
afetada significativamente pelo tipo e quantidade de adicdo mineral
empregada.

A maioria das dosagens estdo baseadas em numerosos ensaios, e se

aplicam exclusivamente aos materiais empregados nos ensaios.

A seguir tem-se 0 método de dosagem de concreto de alto desempenho
proposto por LARRARD™ apud GONZALEZ (1993), o qua esta baseado na

definicdo de 2 pardmetros bésicos:

Trabalhabilidade - a qual depende da concentracdo da pasta e de sua

fluidez.

Resisténcia - estabelecida a partir da formula de Feret modificada e

controlada fundamental mente pela natureza da pasta aglomerante.

2.7.1 Determinacao da fluidez da argamassa de cimento

A fluidez da pasta de cimento pode ser caracterizada pelo tempo necessario
para preencher um recipiente de volume conhecido, situado debaixo de um cone
normalizado (cone de Marsh), no qual é colocada a pasta em estudo. Com esse
procedimento, pode-se variar a quantidade dos componentes da pasta, tais como
cimento, agua, aditivos e adicdes minerais, de tal forma que o tempo de fluxo sgja
igual a um estabelecido como padrdo. As dimensdes do cone de Marsh podem ser as
apresentadas nafigura 2.2.

O tempo de fluxo de referéncia a ser adotado, pode ser de 5 a 20 segundos,
sendo o tempo necessario para preencher um recipiente de 200 cm®. O volume da
pasta de cimento depositada no cone, deve ser constante em todos os ensaios, sendo

aproximadamente 1,5 litros.

"' DE LARRARD, F. (1990). A Method for proportioning high-strength concrete mixtures, cement,
concrete and aggregates. CCAGDP, vol.12, n°2, pp.47-52 apud GONZALEZ, I. G. (1993).
Hormigon de Alta Resistencia. Madri, Intemac. Abril.pp.90.
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FIGURA 2.2 - Dimensdes do cone de Marsh.
FONTE: GONZALEZ G. I. (1993).

2.7.2 Estimativa daresisténcia a compressio (Form. de Feret modificada)

A formula de FERET modificada por LARRARD a fim de que ela pudesse

ser aplicada a concretos de alto desempenho € a seguinte:

kg " R
f& = - > (2.2)
é 3,1a/c u
& " 1404 d
8 4 - 04exp(-11s/c)g

onde;

fd ® resisténciaacompressdo aos 28 dias.
a,C, S ® sdo massas de agua, cimento e silica ativa respectivamente por unidade
de volume de concreto.
kg ® éum pardmetro dependente do tipo de agregado empregado (agregados
comuns se aplicao valor de 4,91).

Re ® resisténcia daargamassa de cimento normalizada a 28 dias de idade.



Essa formula permite quantificar, muito aproximadamente, a influéncia que a
variacdo de qualquer dos componentes exercera na resisténcia do concreto obtido.

Na figura (2.3) tem-se a representacdo grafica da equacdo modificada de
FERET por LARRARD, para pasta de cimento de 55 MPa, relacdes &gual/cimento
variando no limite de 0,25 a 0,35 e relacles silica ativa/cimento compreendidas entre
0 e 0,20. Para pastas de cimento com diferentes resisténcias, pode-se utilizar o
diagrama multiplicando-se o valor encontrado pela relacdo existente entre a
resisténcia da pastareal dividida por 55 (MPa).

110
o= O.Iﬂ/——A

g

RESISTENCIA A COMPRESSAO, Fc (MPa)

IIARRAN

80

NANAVAARAAY

AN
A

10

AN

60

o

0,02 0,04 0,06 0,08 0,10 0,12 0,14 0,16 0,18 0,20
RELAGAO SILICA ATIVA/CIMENTO (em peso)

FIGURA 2.3 - Representacdo gréfica da Formula de Feret modificada por Larrard.
FONTE: GONZALEZ G. I. (1993).

2.7.3 Dosagem de componentes pelo método de LARRARD
Tem-se a seguir o procedimento completo de dosagem de concreto de alto

desempenho proposto por LARRARD.

Adotase uma composicdo granulométrica adequada dos agregados,

escolhe-se uma dosagem de controle que contenha grande quantidade de



35

superplastificante e uma quantidade de cimento gque corresponda a menor
demanda de é&gua. Como primeira aproximacdo, pode-se adotar
425 kg/m®. A quantidade de 4gua deste concreto de controle deve ser
adeguada a trabal habilidade exigida.

Determina-se a fluidez da argamassa de cimento de controle, pela medida

do seu tempo de fluxo através do cone de Marsh.

Fazem-se diferentes tragcos de concreto através da variacdo das

porcentagens de cimento e adicdo mineral.

Para cada trago, adiciona-se uma peguena quantidade de superplastificante
e se gusta a quantidade de agua para se obter uma argamassa adesiva
(desde que passe através do cone, com tempo de aproximadamente 20
segundos). Com arelacdo agual/cimento fixada, adicionam-se quantidades
crescentes de superplastificante, até que o tempo de fluxo ndo diminua

mais.

Ajusta-se 0 contelido de &gua, para que se obtenha 0 mesmo tempo de
fluxo que o traco de controle. Em conseqiiéncia, a relacdo agual/cimento

deve ser gjustada para cada argamassa.

Determina-se a variagdo das caracteristicas de fluxo, de acordo com o
tempo de duragdo previsto para a colocagdo do concreto na obra. Se o
tempo de fluxo aumenta muito, deve-se adicionar um agente retardante

para manté-lo ao valor de referéncia.

Determina-se a resisténcia a compressdo das diferentes dosagens de
argamassa, mediante ensaios diretos, ou estimando-se através da formula
de Feret modificada.

Estabelece-se uma primeira dosagem do concreto de alto desempenho,
usando os materiais granulares e 0 mesmo volume de argamassa que 0
concreto de controle, incorporando a corregdo da umidade dos agregados

de acordo com sua umidade, no momento da producdo do concreto.

Verifica-se a consisténcia e aresisténcia resultante.
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2.7.4 Exemplo de aplicacéo do método

A seguir tem-se um exemplo da aplicacdo do método de LARRARD, onde se
pretende obter um concreto com resisténcia a compressao de 90 MPa aos 28 dias.

a) Define-se em primeiro lugar uma dosagem correspondente ao concreto de
controle, incorporando 425 kg/m® de cimento, superplastificante e uma quantidade de
adgua orientada para a obtencdo de abatimento de tronco de cone de 200 mm,

conforme atabela 2.5.

TABELA 2.5 - Composi¢do do concreto de controle proposto por LARRARD (1990).

Componentes granulometrla}do areia cimento S|I_|ca aditivo 4gu
agregado graddo derio 1/55 ativa | superplast. a
fra(;é_o 0/5 5/12,5 | 12,5/20 os | - | |
pesokg/m® | 332 | 422 | 871 332 425 | - 6,4 130
densidade | 55 | 62 | 262 | 255 | 310 | - 121 | 1,00
relativa kg/m
vol U(rgrfsgea's 1288 | 161,1 | 3324 | 1303 | 1371 | - 53 130

FONTE: GONZALEZ G. I. (1993).
Tempo de fluxo da pasta de cimento, no cone de Marsh igual a5 segundos.

b) Preparam-se 3 pastas aglomerantes com distintas porcentagens de silica
ativa (5%, 10% e 15% respectivamente). Determina-se a quantidade de saturacdo de
superplastificante em cada caso, bem como a quantidade de agua necesséria para se
obter o mesmo tempo de fluxo da pasta de controle de (5 segundos).

Por Ultimo, com os valores indicados na tabela 2.6 para as relacOes
dgua /cimento (0,25) e silica ativalcimento, utiliza-se o gréfico da figura 2.3 e
determina-se a resisténcia a compressao prevista pela formula de Feret modificada

por LARRARD.

TABELA 2.6 - Composi¢do de pastas alternativas e previsdo da resisténcia proposta por
LARRARD (1990).

SomisEE vol. pagsta cimento | silicaativa | superpl. égu? sili_ca ativa/ | resisténcia
(dm>) (kg) (kg) (kg) (dm°) cimento (MPa)
1(5%) 272,4 455 22,8 7,8 109 0,05 98
2 (10%) 2724 438 43,8 8,7 104 0,10 104
3 (15%) 272,4 422 63,3 9,3 100 0,15 107

(*) Inclui a &gua realmente adicionada mais a incorporada pelo aditivo superplastificante.
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c) A partir dos valores obtidos para a resisténcia média prevista, adota-se a
composicao n° 2, estimando-se um valor médio de 104 MPa para alcancar um valor
caracteristico de 90 MPa. Tem-se portanto a composicdo tedrica do concreto

representado natabela 2.7.

TABELA 2.7 - Composi¢ao tedrica do concreto proposta por LARRARD (1990).

ranulometria do areia | cimento | silica | aditivo | .
Componentes 9 ; : . agua
P agregado graddo derio 1/55 ativa | superpl. 9
(mm)
fracdo 0/5 5/12,5 | 12,5/20 o5 | - | | e | e
peso (kg/m®) | 332 | 422 871 332 438 | 438 8,7 104

dens.relat. | 558 | 262 | 262 | 255 | 310 | 220 | 121 | 100
(kg/m)

vol. real
(dmd

128,8 | 1611 3324 | 130,3 141,3 19,91 7,19 104

Com a composicao da tabela 2.7, seréo feitos os corpos-de-prova para ensaio
no laboratério, podendo ser feito ainda, algum ajuste na quantidade de &gua e
superplastificante. Os ensaios de consisténcia no concreto fresco e de resisténcia aos
28 dias, serdo decisivos para a aceitagéo ou recusa da dosagem estudada.

A seguir tem-se atabela 2.8, a qual foi apresentada por GONZALEZ (1993),
contendo 30 dosagens de concreto de alto desempenho selecionados de diferentes
bibliografias, que podem servir de base para a experimentacdo de novos tracos de
concreto, uma vez gue a resisténcia obtida depende muito dos agregados e dos tipos
de cimentos empregados.

Analisando-se a tabela (2.8), percebe-se que todos os tracos de concreto tem
em comum o seguinte:

Incorporagdo exclusiva de silica ativa como adicéo mineral;
Abatimento de tronco de cone igual ou superior a 170 mm;
Resisténcia média a compressdo obtida em ensaio de corpo-de-prova

cilindrico, igual ou superior a80 MPa, aos 28 dias de idade.
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TABELA 2.8 - Dosagens de concretos de alto desempenho segundo GONZALEZ G. I. (1993).

Componentes (kg/m°) dimensdo | relacdo relagio | relacio | RESISL. @ compressdo (MPa)
b iment regad rei . aditivo | Silica | agregado | agregado/ agua/ sil./cim. 7 28 56 90
Oige” cimento -\ agregado | area | agua | g herp. | ativa (mm) arda | (sl+cim) | (%) | dias | dias | dias | dias
1 400 1080 800 140 16,0 30,0 20 1,35 0,33 75 600 | 800
2 475 1120 670 135 185 32,0 12 1,67 0,27 6,7 702 | 802 89,9
3 449 1149 758 130 133 39,0 12 152 0,27 8,7 82,0
4 550 980 690 165 5,2 1100 12 1,42 0,30 20,0 736 | 822 | 95
5 452 1130 745 145 8.2 36,0 12 152 0,30 8,0 834 934
6 500 1130 675 150 128 42,0 14 1,67 0,28 8.4 848 | 886
7 500 1100 700 135 25,2 30,0 10 157 0,25 6,0 718 | 862 95,0
8 480 1160 690 135 278 38,0 12 1,68 0,26 7.9 718 | 864 96,1
9 500 1100 700 135 18,2 30,0 12 157 0,25 6,0 90,0
10 427 1139 754 132 18,0 50,0 12 1,51 0,27 138 91,0
11 530 1100 655 145 12,7 40,0 14 1,68 0,25 75 720 | 912
12 487 1068 676 155 104 47,0 12 1,58 0,29 9,7 729 | 91,9 | 942 | 960
13 500 1100 700 135 17,0 30,0 12 157 0,25 6,0 925 1190
14 450 1108 687 140 20,6 50,0 12 1,61 0,28 11,1 93,0
15 500 1130 675 138 12,1 42,0 12 1,67 0,25 8.4 97,0
16 589 1070 620 130 14,6 40,0 12 1,73 0,21 6.9 97,0 | 1280
17 375 935 600 135 75 75,0 19 1,56 0,30 20,0 910 | 985
18 486 1112 661 135 24,2 54 12 1,68 0,25 11,1 100,0
19 500 1130 675 150 128 42,0 10 1,67 0,28 8.4 1007 | 1048
20 428 1265 652 117 7.6 42,1 20 1,94 0,25 9,8 10,0
21 580 1025 620 140 145 70,0 12 1,65 0,22 121 103,0
22 513 1080 685 120 19,0 430 10 1,58 0,22 8.4 8L2 | 1032 1216
23 517 1126 641 126 30,2 58,0 12 1,76 0,22 1.2 107,0
24 513 1080 685 120 194 430 20 1,58 0,22 8.4 828 | 1081 1260
25 500 1000 800 145 10,0 45,0 10 1,25 0,27 9,0 864 | 1137
26 513 1080 685 120 19,0 430 10 1,58 0,22 8.4 96,8 | 1171 133,7
27 564 1068 593 144 18,6 89,0 12 1,80 0,22 158 956 | 1189 | 1212 | 1318
28 513 1080 685 130 19,0 430 12 1,58 0,23 8.4 932 | 1190 1450
29 513 1080 685 120 19,0 43,0 10 1,58 0,22 84 932 | 1194 1450
30 564 1100 682 124 254 44,0 12 1,61 0,20 7.8 120,0
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2.8 FABRICACAO DO CONCRETO DE ALTO DESEMPENHO

As exigéncias para a fabricagdo de concreto de alto desempenho sdo maiores

do que as contempladas pelas normas atuais, como pode ser visto a seguir:
Estrito controle de qualidade dos componentes;
Atencédo especia parainvariabilidade da relacdo dgual/cimento;
Dosagem em peso de todos os materiais constituintes;
Determinacdo periddica da granulometria e umidade dos agregados;

Presenca de laboratério junto a obra.

Em termos gerais o processo de fabricagdo do concreto de alto desempenho é

0 seguinte.
Processo de producéao > Dosagem
Selecéo dé componentes Amas;amento
Estudo de dosagem Tran‘sporte
Controlé dequalidadee
estocagem dos componentes [— Colocacdo na obra

2.8.1 Estocagem dosmateriais

A estocagem dos materiais constituintes do concreto de alto desempenho deve
ser feita de forma adequada, independentemente do material em questéo. Geralmente,
observa-se um armazenamento correto do cimento, aditivos e adicdes minerais,

sendo 0 mesmo ndo observado para os agregados.
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a) Cimento

Com relagéo ao cimento, caso estgja contido em sacos, deve ser armazenado
em local ventilado e protegido, tanto das intempéries como da umidade do solo e
paredes.

Se o0 cimento estiver a granel, seu armazenamento devera ser feito em silos,
qgue o isolem da umidade ambiente e, na medida do possivel, da temperatura

ambiente.

b) Silicaativa

A silica ativa pode ser encontrada no mercado densificada (onde as particulas
s80 compactadas por processo de ar sobre pressdo), ndo densificada (material
bastante solto, podendo gerar problema durante 0 seu manuseio) e em suspensao.

Em pé tem-se:

- agrand

- em sacos plésticos de grande capacidade

Em suspenséo tem-se:

- agrand

- em caixas

- em vasilhames

De qualquer forma, o produto deve ser armazenado de acordo com as
especificagbes do fabricante, e sempre protegido da umidade ambiente, e em local

seco e ventilado.

c) Aditivos

Os aditivos empregados na fabricagdo de CAD podem-se apresentar em

estado liquido ou estado sdlido (menos habitual), convenientemente ensacados.

d) Agregados

S80 os agregados 0s componentes que apresentam maiores deficiéncias com
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relacdo as caracteristicas exigiveis para emprego em concreto de alto desempenho.

A heterogeneidade no contelido de umidade do material € suficiente para
impedir a obtencéo da resisténcia adequada, desqualificando qualquer aternativa de
estocagem de material ao ar livre.

A estocagem de cada fracdo de agregado que sera utilizada no traco do
concreto de ato desempenho, devera ser feita em caixas ou compartimentos
independentes.

E desaconselhdvel a estocagem direta de material fino em silos que
incorporem um elevado contetido de umidade, em funcéo da distribuicéo irregular
gue a mesma impora a massa de material, em um tempo relativamente curto de

armazenamento.

2.8.2 Dosagem dos componentes

A dosagem dos componentes deve ser feita em peso, com excecdo da agua e
dos aditivos liquidos que poderéo ser medidos em volume.

Os agregados também devem ser dosados em peso, tendo-se o cuidado de se
fazerem as corregoes de umidade, de acordo com a umidade que esses materiais se

encontram, pois as quantidades foram definidas supondo o material em estado seco.

2.8.3 Amassamento

A diferenca entre 0 amassamento do concreto normal e do concreto de alto
desempenho é que para o concreto tradiciona efetua-se 0 amassamento completo do
material antes da chegada do mesmo a obra, ndo sendo admitida nenhuma mudanca
no concreto depois que 0 mesmo saiu da central de producdo. JA para o concreto de
alto desempenho, é conveniente a incorporacéo do aditivo em duas fases: a primeira
na central de producéo, em quantidade suficiente para permitir a obtencdo de uma
massa com consisténcia adequada, a fim de possibilitar seu transporte. A segunda
deve ser feita na obra, com o objetivo de se obter a consisténcia prevista. Além dessa
mudanga, pode-se destacar que aguns autores recomendam que o tempo de

amassamento do concreto de alto desempenho deveria ser aumentado de 50%, em
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relacdo ao tempo especificado para os concretos tradicionais, a fim de se obter um

melhor efeito dos agentes superplastificantes.

2.8.4 Consisténcia

Inicialmente, admitia-se que para a obtencéo de um concreto de alta qualidade
era necessario que ele apresentasse um reduzido abatimento de tronco de cone. Isto
em funcdo da incompatibilidade de grande quantidade de agua e elevada resisténcia.

Ja para o concreto de alto desempenho esse aspecto muda radicalmente, pois
com a utilizacdo de superplastificantes, a consisténcia da massa de concreto fica
independente do conteldo de &gua, sendo possivel a obtencdo de concretos
extremamente fluidos com relacdo adgua/cimento néo superior a 0,30.

Na maioria dos casos, 0 concreto de ato desempenho é utilizado em
elementos estruturais com elevada taxa de armadura, o que implica na necessidade de
se obter concretos de elevada resisténcia com abatimento de tronco de cone igual ou

superior a200 mm.

285 Transporte

Os equipamentos e meios de transporte, geralmente utilizados nos concretos
tradicionais, podem ser usados para os concretos de alto desempenho. O Unico
problema é com relacdo a alteracdo da consisténcia, devido a perda de umidade da
massa, durante o transporte. A perda de umidade no CAD tem maior influéncia na
perda de trabalhabilidade da massa do que nos concretos tradicionais, uma vez que
estes utilizam menores quantidades de aditivos redutores de agua.

O tempo méximo recomendavel entre a adicdo da dgua de amassamento ao
cimento e agregados e a chegada do concreto na obra ndo deve exceder ab menor dos
seguintes limites:

a) 90 minutos

b) 300 revolugbes da cacamba do caminhdo betoneira.
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2.8.6 Compactacao

Em funcdo da exigéncia de algumas caracteristicas para o concreto de alto
desempenho, tais como: abatimento de tronco de cone igual ou superior a 160 mm,
auséncia de segregacdo, alta viscosidade, menor tamanho de agregado graido e
suficiente volume de particulas finas, a moldagem e a compactacéo de concreto de
alto desempenho ficam bastante facilitadas.

As atividades prévias a moldagem do concreto de alto desempenho néo
diferem muito das utilizadas para concretos normais. Convém destacar que para 0s
CAD, devido a menor energia de compactacdo, podem-se utilizar férmas menos
rigidas e resistentes.

A determinacdo da consisténcia real do concreto no momento da chegada do
concreto a obra, deve ser norma de rotina. Caso sgja necessaria a adicdo de nova
guantidade de aditivo, deve-se fazer nova homogeneizacdo do material, mantendo a
cacamba do caminh&o betoneira durante 2 minutos com velocidade superior a que
estava sendo mantida.

Devido a maior coesdo existente entre as particulas dos componentes do
CAD, tem-se uma diminuic&o da segregacao do material.

Segundo TRIANTAFILLISY apud GONZALEZ (1993), em concretos sob
condic¢des controladas, é possivel lancar o concreto de uma altura de até 4,50 metros
com pouca ou nenhuma segregagao.

TRIANTAFILLIS estabelece as seguintes recomendagdes para compactacao
de concretos de alto desempenho:

a) A energiade compactacdo requerida por um concreto de alto desempenho

€ da ordem de 25% da necess&ria para concretos Classe |, com
abatimento de tronco de cone entre 50 mm e 100 mm.

b) O didmetro da agulha do vibrador ndo deve exceder 40 mm e a

fregiiéncia deve ser maior do que 7000 vibracfes por minuto.

2 TRIANTAFILLIS, A. (1992). Utilizacion del hormigén superfluidificado en construccion.
Congreso Interncontinental del Hormigdn Preparado. Madrid. apud GONZALEZ, |. G. (1993).
Hormigon de Alta Resistencia. Madrid, Intemac. Abril.pp.31.



c) A profundidade da vibrag&o esta relacionada com a espessura da capa de
concreto. De qualquer forma, tem-se obtido bons resultados, com apenas

uma Unica penetracdo em capas com até 2 metros de espessura.
d) A separacdo entre os pontos de vibragdo varia entre 30 cm e 60 cm.

€e) Com o objetivo de se evitar segregacao e concentracdo de materiais finos,

ndo se deve vibrar aarmadura e nem aforma.

f) O concreto ndo deve se mover horizontalmente com o vibrador.

2.9 CONTROLE DE QUALIDADE E ENSAIO

Segundo SHAH & AHMAD (1994), o concreto Classe | € um material que
apresenta uma certa capacidade de absorcdo, ou sgja, ele € capaz de tolerar algumas
pequenas mudancgas nos materiais, na propor¢éo da mistura ou na condicéo de cura,
sem grandes mudancas nas suas propriedades mecanicas.

Ja o concreto de ato desempenho ndo € um material com capacidade de
absorcéo, uma vez que os componentes da mistura estdo trabalhando em seus limites.
Assim, para assegurar a qualidade do concreto de alto desempenho, todos os aspectos
da producdo do concreto devem ser monitorados, desde a uniformidade da matéria-
prima, transporte, adensamento, vibragdo e cura.

Os procedimentos de controle de qualidade tais como os tipos de ensaios para
0 concreto fresco e o concreto endurecido, a frequiéncia dos ensaios, e interpretacéo
dos resultados sdo essencia mente os mesmos gque aqueles para o concreto normal.

Entretanto, COOK ™ apud SHAH & AHMAD (1994), tem apresentado dados
obtidos a partir de ensaios realizados com concreto de alto desempenho que indicam
que aresisténcia a compressao ndo é normalmente distribuida e o desvio padréo para
a mistura dada, ndo € independente da idade do ensaio e do nivel de resisténcia. 1sso
o levou a concluir que as técnicas de controle de qualidade usadas para concretos de
resisténcias baixas e moderadas, podem ndo ser apropriadas para concretos com

altissimas resisténcias.

13 COOK, J. E. (1989) 10,000 psi Concrete. Concrete International, 11, 10, 67-75.
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29.1 ldadedoensaio

Tradicionamente, a aceitacdo padréo para concreto envolve a determinagéo
da resisténcia do concreto para a idade de 28 dias. Entretanto, para concretos de alto
desempenho tem-se tornado comum determinar a resisténcia a compressao aos
56 dias ou mesmo aos 90 dias. A judtificativa para isso € que dificilmente nas
estruturas, o concreto sera carregado com a carga especificada em projeto, antes de
aproximadamente 3 meses de construgéo.

Entretanto, existem 2 prejuizos na determinacdo da resisténcia em idades
posteriores. Primeiro, medidas posteriores podem desencaminhar a comparagao entre
concretos com resisténcia normal e com alta resisténcia, se forem medidos em idades
diferentes. O segundo fator e de maior importancia, é certamente, a margem de
seguranca. Quando a resisténcia do concreto € medida aos 28 dias, tem-se uma
reserva maior, visto que o concreto, geralmente estard mais forte, quando ele
finalmente tera que suportar as cargas de projeto. Se a resisténcia é especificada para
idades posteriores, essa margem € reduzida, e consequentemente, ocorre uma reducéo

implicita no coeficiente de seguranca.

2.9.2 Tipodemoldedo corpo-de-prova

Ha muito tempo é conhecido que dependendo das dimensdes do corpo-de-
prova, diferentes resisténcias a compressdo podem ser obtidas, sendo isso vélido
tanto para concretos com resisténcia normal, como para concretos de alto
desempenho.

Em geral, moldes mais flexivels produzem resisténcias mais baixas do que
moldes mais rigidos. Isto ocorre porque a deformacéo dos moldes flexiveis durante a
vibragéo e adensamento, leva a uma compactacdo menos eficiente do que aquela que
se obtém com moldes rigidos.

Deve-se salientar, que independentemente do material do molde, este deve ser
bem lacrado para prevenir vazamento da dgua de mistura do concreto, pois se isso

ocorrer, aresisténcia aparente ird aumentar.
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CARRASQUILLO & CARRASQUILLO™ apud SHAH & AHMAD (1994)
encontraram uma diferenca na resisténcia de corpos-de-prova de 150 mm x 300 mm
empregando-se moldes de aco por volta de 5% maior do que a resisténcia obtida
empregando-se moldes plésticos. JA HESTER™ encontrou uma diferenca por voltade
10% para esses dois tipos de moldes.

PETERMAN & CARRASQUILLO (1984) relataram que os moldes de aco
deram resisténcias 10% maior do que aquel as obtidas com moldes de papel &o.

HESTER mostrou que moldes de aco deram resisténcias por volta de 6%
maior do que os moldes de estanho.

CARRASQUILLO & CARRASQUILLO (1988) tém relatado que ndo houve
diferenca na resisténcia obtida empregando-se moldes 100 mm x 200 mm de aco,
plastico ou papel &o.

A partir desses resultados é conveniente utilizar moldes rigidos de aco,
particularmente, para concretos com resisténcia superior a 98 MPa, pelo menos até

que mais dados de ensaios estejam disponiveis para 0s moldes menores.

2.9.3 Condicoes de capeamento do cor po-de-prova

De acordo com ASTM C39 (Resisténcia a compressao de corpos-de-prova
cilindricos de concreto), a extremidade dos corpos-de-prova para ensaio devem ser
planas, respeitando-se um limite de variagéo de 0,05 mm. Isso pode ser conseguido
pelo capeamento final do corpo-de-prova (usualmente com uma argamassa de
enxofre), serrando o corpo-de-prova ou ainda esmerilhando.

Diferentes condicOes de tratamento da extremidade do corpo-de-prova,
podem levar a diferentes medidas de resisténcia. O método mais comum de preparar
a extremidade dos corpos-de-prova de concreto Classe | é através do uso de uma

cobertura com argamassa de enxofre.

Y CARRASQUILLO, P. M. & CARRASQUILLO, R. L. (1988). Evaluation of the use of currente
concrete practice in the production of high-strength concrete. ACI Materias Journal, 85, 1, 49-
54.
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Para 0 CAD argamassas de enxofre de alta resisténcia estdo disponiveis
comercialmente. Entretanto, se a resisténcia do capeamento for menor que a
resisténcia do concreto, o carregamento de compressdo ndo serd transmitido
uniformemente para o corpo-de-prova, levando aresultados invalidos.

Dessa forma, para concretos de alto desempenho, adicionalmente aos
compostos de capeamento de alta resisténcia, um nimero de outras técnicas de
preparo da cabega do corpo-de-prova estdo sendo investigadas. Dentre essas técnicas,
tem-se a esmerilhac&o do final do corpo-de-prova e 0 uso de sistemas ndo aderentes,
consistindo de uma base de material elastomérico restrita por um anel que se gjusta
ao final do corpo-de-prova.

Muitos ensaios em CAD estdo sendo conduzidos usando um capeamento
composto de alta resisténcia. Na América do Norte existem materiais que alcangam
resisténcias no intervalo de 84 MPaa 91 MPa.

COOK*® tem usado tais compostos para concretos com resisténcia até
70 MPa, enquanto MORENO™® considera ser satisfatorio o seu uso até 119 MPa.

BURG & OSTY apud SHAH & AHMAD (1994), relataram que os materiais
de capeamento podem ser usados com concretos com resisténcia até 105 MPa, pois
além disso, o modo de ruptura dos cilindros mudam de ruptura normal de cone para
rupturatipo pilar.

Eles recomendam esmerilhar o final do corpo-de-prova para resisténcia aém
de 105 MPa.

Devido a incerteza da utilizacdo dos compostos de capeamento de alta
resisténcia e devido ao custo e tempo envolvido na esmerilhagdo do corpo-de-prova,
uma consideravel quantidade de pesquisas tem sido conduzidas em sistemas de

capeamento ndo aderentes.

> HESTER, W. T. (1980). Field testing high-strengh concretes: a critical review of the state-of-the-
art. Concrete Internacional, 2, 12, 27-38.
' MORENO, J. (1990). 225 W. Wacker Drive. Concrete International, 12,1, 35-9.

' BURG, R. G. & OST, B.W. (1992). Engineering properties of commercially available high-
strength concretes. Research and Development Bulletin RD104T, Portland Cement Association,
Skokie.
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RICHARDSON® apud SHAH & AHMAD (1994), usou um sistema de
neoprene inserido em uma capa de aluminio, para testar concretos com resisténcia
normal no limite de 21 MPa a 42 MPa. Nesta pesquisa, encontrou que abaixo de
28 MPa, a base de neoprene forneceu uma resisténcia um pouco abaixo do que o
capeamento tradicional com capa de cloreto de enxofre, enquanto que acima de
28 MPa, a resisténcia foi um pouco maior. Entretanto, a resisténcia a compressao
média para esses ensaios ndo foi significativamente diferente para os dois tipos de
capeamento empregado.

CARRASQUILLO & CARRASQUILLO™ compararan um capeamento
composto de cloreto de enxofre de alta resisténcia, com um sistema ndo aderente
composto por uma base de poliuretano em um anel de aluminio. Eles encontraram
que até 70 MPa, a base de poliuretano restrita pelo anel de aluminio forneceu
resultados de resisténcia por volta de 97% daquel es obtidos com o capeamento a base
de cloreto de enxofre. Além de 70 MPa, o sistema ndo aderente deu uma resisténcia
muito maior. Eles supuseram que isso poderia ser devido a grande restricdo do
cilindro com tal sistema. Em outro estudo, eles encontraram diferencas substanciais
empregando-se dois grupos de capeamento ndo aderentes de um mesmo fabricante.

Em resumo tem-se que, abaixo de 98 MPa, um fino capeamento de argamassa
de cloreto de enxofre de ata resisténcia pode ser usado com sucesso. Além desse
nivel de resisténcia, parece que a esmerilhacdo da extremidade do corpo-de-prova

parece ser amaneiramais correta para se garantirem os resultados dos ensaios.

2.9.4 Caracteristicas das maquinas de ensaio

Em geral, para os concretos Classe | as caracteristicas da maguina de ensaio
s80 assumidas ter um pequeno ou nenhum efeito no carregamento de pico.
Entretanto, para concreto com ato desempenho, a méquina talvez tenha uma
interferéncia na resposta do corpo-de-prova quando submetido ao carregamento.

HESTER®™ concluiu que o médulo de rigidez longitudinal da méquina de ensaio néo

8 RICHARDSON, D. N. (1990). Effects of testing variables on the comparison of neoprene pad and
sulfur mortar-capped concrete test cylinders. ACI Materia Journal, 87, 5, 489-95.



49

afetara a carga maxima, sendo este ponto de vista também compartilhado por
AITCIN® (1989).

Para ensaios de corpos-de-prova de concreto de alto desempenho, devem-se
rever as dimensdes usuais do corpo-de-prova ou a capacidade das maguinas de
ensaio.

AITCIN® apud SHAH & AHMAD (1994) calculou a capacidade requerida
pela maguina de ensaio, para diferentes niveis de resisténcia e tamanho dos corpos-
de-prova usando a hip6tese comum de que a carga de colapso ndo deveria exceder
2/3 da capacidade da maguina. Alguns de seus resultados estéo ilustrados na tabela
2.8.

TABELA 2.9 - Capacidade da méguina de ensaio requerida para concretos de alto desempenho
calculadas por AITCIN (1989).

Dimensdes do CP Cargade colapso Capacidade da maquina

f.= 100 MPa |f .= 150 MPa | f.=100MPa | f.=150MPa
100 x 200 mm 0,785 MN 1,18 MN 1,2 MN 1,75 MN
150 x 300 mm 1,76 MN 2,65 MN 2,65 MN 4,0 MN

FONTE: SHAH & AHMAD (1994).

Relativamente poucos laboratérios comerciais estdo equipados para ensaiar
corpos-de-prova de concretos de ato desempenho, uma vez que a capacidade comum
das maguinas de ensaio € de 1,3 MN. Para ensaiar um cilindro de 150 mm x 300 mm
de concreto com resisténcia de 150 MPa é necessario uma maguina de ensaio de
4,0 MN e relativamente poucas maquinas desse porte estdo disponiveis. Essa
provavelmente sgja a grande justificativa para a tendéncia existente em se adotar o

corpo-de-prova cilindrico de 100 mm x 200 mm como padréo.

Y AITCIN, P. C. (1989). Les essais sue |es betons a tres hautes performances, in Annales de L’ Institut
Technique du Batiment et des Travaux Publics, n° 473. Mars-Avril. Serie: Beton 263, 167-9.
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PROPRIEDADES MECANICAS DO CONCRETO
DE ALTO DESEMPENHO

O concreto deve ser produzido com o objetivo de suportar os carregamentos
impostos, resistir a deterioracdo para o periodo de vida atil para o qual ele foi
projetado e ser dimensionalmente estavel.

A qualidade do concreto é caracterizada pelas suas propriedades mecanicas e
pela sua capacidade de resistir a deterioracao.

As propriedades mecénicas do concreto podem ser classificadas como sendo
de curta e de longa duragdo. Dentre as de curta duracdo tém-se: resisténcia a
compressdo, resisténcia a tracdo, moédulo de elasticidade e caracteristicas da
argamassa. Ja as propriedades de longa duracdo englobam: retracdo, fluéncia,
comportamento sob fadiga e caracteristicas de durabilidade, tais como, porosidade,
permeabilidade e resisténcia a abrasao.

Algumas propriedades do concreto, tais como relacdo tensdo-deformagéo,
modulo de €elasticidade, resisténcia a tracdo e resisténcia da ligagdo, sdo
freglientemente expressas em termos da resisténcia a compressdo uniaxia de
cilindros de concreto, com dimensdes de 150 mm x 300 mm.

Segundo SHAH e AHMAD (1994), aresisténcia do concreto talvez sgja uma
das maneiras mais importantes de se medir a qualidade do concreto, umavez que esta
diretamente relacionada com a estrutura da pasta de cimento endurecida. Embora a
resisténcia ndo seja uma medida direta da durabilidade do concreto ou da estabilidade
dimensional, ela esta intimamente ligada a relagdo &gua/cimento, a qual influencia a
durabilidade, a estabilidade dimensional e outras propriedades do concreto pelo

controle da porosidade.
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A resisténcia do concreto depende de varios fatores, tais como propriedades e
propor¢gado dos materiais constituintes, grau de hidratacdo, taxa de carregamento,
método de ensaio e geometria do corpo-de-prova.

Um resumo dos fatores que afetam a resisténcia do concreto estd mostrado na

figura 3.1.
Resisténcia do concreto
Par ametr os do elemento Resisténcia Par @metr os de carregamento
- dimensdo dasfases - tipo de tensdo
- geometria dos componentes| | - taxade aplicagéo datensdo
- estado da mistura ' t

Porosidade da matriz Porosidade do Por osidade da zona de

- relacdo agua/cimento agregado transicéo

- mistura mineral - relacdo agua/cimento

- grau de hidratagéo - mistura mineral

- tempo de cura - granulometria do agregado

- temperatura - dimensdo méx. e geometria

- umidade - grau de consolidagéo

- contelido de ar - interagdo quimica do agregado
com a pasta de cimento

FIGURA 3.1 - Fatores que afetam aresisténcia do concreto.
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3.1 RESISTENCIA A COMPRESSAO

A resisténcia a compressdo € normamente considerada a propriedade mais
importante do concreto. E empregada como método para avaliar a qualidade de uma
estrutura.

A resisténcia a compressdo € obtida através de ensaios de corpos-de-prova
gue geralmente sdo rompidos aos 28 dias.

O tipo de corpo-de-prova e as dimensdes a serem empregadas dependem da
normalizacdo vigente em cada pais. No Brasil e nos Estados Unidos, por exemplo,
adota-se o cilindro com dimensdes de 150 mm x 300 mm, curados umidamente até
0s 28 dias.

Na Alemanha e na Noruega sdo utilizados corpos-de-prova cubicos com
arestas de 14 cm e 10 cm, respectivamente.

As diferencas nas dimensdes dos corpos-de-prova influenciam o valor de
resisténcia a compressao obtida no ensaio. Para os concretos Classe |, o fator de
conversao normalmente aplicado entre o corpo-de-prova cubico e o cilindrico é de
0,8. Segundo o Cédigo Modelo 90 (CEB, 1991) e a Norma Norueguesa apud DAL
MOLIN (1995), tem-se que para 0 CAD (acima de 50 MPa em cilindros), este fator
apresenta uma diferenca constante de 10 MPa para o Codigo Modelo 90 (CEB,1991)
e 11 MPa para a Norma Norueguesa NS 3473 (1989), como € ilustrado nas tabelas
31le32

TABELA 3.1 - Fatores de conversdo propostos pelo CEB (1991).

Cl2 | C20 | C30 | C40 | C50 | C60 | C70 | C80
fo (cilindro 15x30 cm) 12 20 30 40 50 60 70 80

fo (cubo 15x15x15 15 25 37 50 60 70 80 90
mm)

TABELA 3.2 - Fatores de conversdo propostos pela Norma Norueguesa (NS 3473, 1989).

C25 | C35 | C45 | C55 | C65 | C75 | C85 | C95 | C105
fe (cilindro) 20 28 | 36 | 44 | 54 | 64 | 74 | 84 94
fa (cubo 10x10x10cm) | 25 | 35 | 45 55 65 75 | 85 | - | -
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Segundo LARRARD* apud DAL MOLIN (1995), os fatores de conversio
entre os diferentes tamanhos de corpos-de-prova, para resisténcias na faixa de
50 MPa a 95 MPa, medidas em corpos-de-prova cilindricos, sdo os apresentados na
tabela 3.3.

TABELA 3.3 - Fatores de conversdo entre os corpos-de-prova obtidos por LARRARD (1991).

Cubo (aresta em cm) Cilindro
Tipo de cor po-de-prova 10 15 20 15cm x 30 cm
cubo de 10 1 0,99 0,95 0,82
cubo de 15 1 0,96 0,83
cubo de 20 1 0,87

A resisténcia a compressao tem aumentado constantemente nas Ultimas
décadas, e hoje em dia, resisténcias por volta de 80 MPa sdo obtidas com certa
facilidade.

Devido as diferencas existentes entre a moldagem, compactacdo e cura
aplicadas na obra e no laboratério, as resisténcias obtidas a partir de amostras de
concreto extraidas de elementos de uma estrutura podem néo ser coincidentes com as
que, para 0 mesmo concreto, sdo determinadas em condi¢des de laboratério.

Para 0 Cédigo Modelo do CEB-FIP (1990), a relacdo entre a resisténcia
obtida na obra e a resisténcia obtida no laboratério pode ser expressa através da
Seguinte expressio:

1:c(obra) fc
- = 1- 5= (MPa 31
fe (1ab) 250 (MPa) (31)

Essa expressao, quando aplicada a concretos de resisténciaigual ou superior a
80 MPa, conduz a um limite ndo superior a 0,68.
Vérios codigos, como 1SO? e NS 3473, assumem coeficientes de seguranca

variando entre os limites de 0,75 a 0,90.

! LARRARD, F. (1991). apud DAL MOLIN, D. C. C. (1995). Contribuicio ao estudo das
propriedades mecanicas dos concretos de alta resisténcia com e sem adi¢Bes de microssilica.
S&o Paulo, junho. p.55.



A resisténcia do concreto obtida em ensaios de longa duragdo é menor que
aquela obtida para ensaios de curta duragdo. I1sso € importante em projetos porque
representa uma reducdo no coeficiente de seguranca com respeito aresisténcia, a qual
é geralmente baseada em ensaios de curta duracéo.

Os resultados de ensaios de longa-duracdo indicam que o valor da resisténcia
obtida através de carregamentos permanentes € por volta de 70% a 80% da
resisténcia Ultima, obtida para ensaios de curta duracéo, empregando-se concretos de
resisténcia normal.

Segundo SMADI® et a. apud GONZALEZ (1993), a relagdo entre a
resisténcia a compressdo para cargas instantaneas e permanentes é ligeiramente
superior nos concretos de alto desempenho, ficando compreendida no limite de 0,80
a0,85.

Segundo FIP/CEB 197 (1990), o aumento relativo na resisténcia de curta
duracdo do CAD, depois dos 28 dias, é geramente menor do que para concretos
normais. 1sso ocorre em funcéo da falta de agua livre, que permite uma hidratacéo
posterior combinada com uma possivel limitacdo da capaci dade dos agregados.

Para MAAGE*® et a. apud FIP/CEB 197 (1990), concretos de ato
desempenho contendo silica ativa apresentam um ganho de resisténcia menor depois
de 28 dias, quando comparado com concretos de alto desempenho sem silica ativa,
com a mesma relacdo agualcimento.

Assim, arazéo entre atensdo a longo prazo que o CAD pode suportar aos 28
dias, e a sua resisténcia na mesma idade, pode ser um pouco menor ou comparavel
com aquela do concreto normal (0,75 - 0,80).

A figura 3.2 indica diagramas mostrando a relacdo existente entre o nivel de
tensdo e de deformacdo em concretos de ato desempenho e concretos com

resisténciatradicional submetidos a cargas permanentes.

2 INTERNATIONAL STANDARD ORGANIZATION. Methods for assessment of the compressive
strength of concrete in structures. Draft proposal 1SO/TC71/SC3/WG May 1987.

¥ SMADI, M. M. & SLATE, F. O. & NILSON, A. H. (1985). High, medium and low strength
concrete subjected to sustained overloads - Srains, strengths and failure mechanisms. ACI -
Journal Sept-Oct.

* MAAGE & SMEPLASS & JOHANSEN. (1990). Long-term strength of high strength silica fume
concrete. Second International Symposium on the Utilization of High Strength Concrete -
Berkeley, Cdlifornia. May.
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DEFORMAGOES INSTANTANEAS
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FIGURA 3.2 - Tensdo/resisténcia e deformacdo para concretos sob acdo de longa duracéo.
FONTE: FIP/CEB-197 (1990).

A resisténcia desenvolvida a longo prazo para concretos com silica ativa,
curados a0 ar, tem sido questionada por AITCIN® et al. apud FIP/CEB 197 (1990),
que através de um programa de laboratério envolvendo 12 diferentes tracos de
concreto indicou perda de resisténcia para 3 séries analisadas, no periodo de 91 dias a
2 anos, as quais foram curadas ao ar e continham silica ativa.

Ji um estudo realizado por AITCIN & LAPLANTE® apud
FIP/CEB 197 (1990), contendo 4 projetos com niveis de resisténcia a compressao

variando de 40 MPa a 83 MPa, indicou que ndo ocorreu nenhuma tendéncia de perda

® CARETTE & MALHOTRA & AITCIN (1989). Preliminary data on long-term strength
development of condensed silica fume concrete. Third Int. Conference on Fly Ash, Slica Fume,
Sag/Natural Pozzolans in Concrete-Trondheim. Norway supplementary papers pp 597-617
apud FIP/CEB (1990). High Strength Concrete Sate of the Art Report. Bulletin d’ Information,
n° 197. p.13.

® AITICIN & LAPLANTE. (1989). Long-term compressive strength of silica fume concrete. Third Int.
Conference on Fly Ash, Slica Fume, Sag & Natural Pozzolans in Concrete - Trondhein,
Norway supplementary papers p. 727-737 apud FIP/CEB (1990). High Strength Concrete State
of the Art Report. Bulletin d' Information, n° 197. p13.
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de resisténcia depois de 4 a 6 anos de cura no campo, em concretos com ou sem
silicaativa.

Outra pesquisa realizada na Noruega por MAAGE’ et a. apud FIP/CEB 197
(1990), em 9 diferentes projetos com silica ativa, onde a resisténcia a compressao,
para concretos com idade de 2 a 10 anos, variou no limite de 40 MPa a
165 MPa, também indicou que ndo havia nenhuma tendéncia de perda de resisténcia,
em qualquer dos concretos, com ou sem silica ativa.

O projeto envolveu corpos-de-prova curados na &gua, ao ar e corpos-de-prova
tirados de diferentes elementos estruturais ja construidos.

Segundo FIORATO® apud GONZALEZ (1993), através de um programa de
ensalos, no qual foram analisados 5 diferentes tragos de concreto, constatou-se que 2
tracos apresentaram ligeira regressdo na resisténcia a compressao do concreto aos 14
meses de sua fabricacdo. Notou-se também a ocorréncia da estabilizacdo desse
fendbmeno transcorrido 18 meses. Pode-se ainda constatar que, posteriormente, o
concreto continua seu processo normal de incremento de resisténcia.

Conclui-se portanto que, em certas ocasides, produz-se nos concretos de alto
desempenho um fendmeno de estabilizacdo ou de ligeira regressdo da resisténcia em
idades superiores a 90 dias, cujas causas ndo sdo suficientemente conhecidas.
Entretanto, tal fenbmeno parece afetar em maior grau os concretos curados em
condicdes de laboratdrio, em comparacdo com os curados ha obra.

Segundo HAN & WALRAVEN (1994) apud ACI SP-149 (1994), o
acréscimo de resisténcia no concreto depende de um mecanismo relacionado a
porosidade e que pode ser explicado da seguinte maneira: quando uma forca de
compressdo € aplicada num elemento de concreto, os poros perpendiculares e
paralelos a direcdo do carregamento irdo ter comportamentos diferentes. Os poros
perpendiculares a direcdo do carregamento tendem a fechar, resultando num
movimento da agua dentro dos poros. Devido a viscosidade, o0 movimento da &guaira

causar um gradiente de pressdo. 1sso talvez produza uma pressdo hidrostética nos

" MAAGE & SMEPLASS & JOHANSEN (199). Long-term strength of high strength silica fume
concrete, Second Int. Symposium on the utilization of High Strength Concrete. Berkeley,
Cdifornia. May.

® FIORATO, A. E. (1992). Ready mixed high-strength concrete: Properties for design and
construction. Congresso Intercontinental de Hormigon Preparado. Madrid.
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poros, a qual pode gjudar o concreto a resistir as forcas externas pela adicdo de uma
resisténcia extra na deformac&o longitudinal. Adicionalmente, tem-se a contribuicéo
dos poros paraelos a diregdo de carregamento, a qual pode ser explicada com base
no efeito denominado de “ Stefan”. Este efeito, bem conhecido pelos fisicos, pode ser
descrito da seguinte maneira: a presenca de uma fina camada viscosa (de agua ou
outro liquido qualquer) entre duas |aminas perfeitas e paralelas, separadas por uma
disténcia (d), ao serem separadas proporcionam o surgimento de uma forca contraria
ao movimento. No concreto, as |aminas separadas pela dgua podem ser consideradas
como uma analogia as paredes dos poros. Se a carga € aplicada, as paredes paralelas a
direcéo de carregamento tendem a separar entre si, criando uma forca de oposicéo
que irdimpedir essa separacdo. |1sso favorecera o blogueamento do desenvolvimento
das microfissuras e restringird a deformacdo transversal, resultando numa maior
resisténcia a compressao.

SHAH & AHMAD (1994), com base em pesguisas e dados de outros
autores’, propuseram uma expressio para estimar a resisténcia & compressio sob

condicdes de carregamento rapido. A expressao recomendada €:

(f9, = fc¢>§_o,95+ 0,27 xngigxa (32)
e c

Onde e é ataxa de deformagso em 10° mm/seg.
O fator de forma (a) leva em conta os diferentes tamanhos de corpos-de-

prova, ensaiados por diferentes autores, e € dado por:

a = 085+095xd-0002xh  para ® 355

d = didmetro ou menor dimensdo lateral (polegadas)

h = altura (polegadas)

° BRESLER, B. & BERTERO, V. (1975). Influences of high strain rate and ciclic loading on
behavior of unconfined and confined concrete in compression. Proceedings, Second Canadian
Conference on Earthquake Engineering, Mac-Master University, Hamilton, Ontario, Canada,
June.

DILGER, W. H. & KOCH, R. & ANDOWALCZYK, R. (1984). Ductility of plain and confined
concrete under different strain rates. ACI Journal, 81, 1, Jan-Feb, 73-81.
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3.2 RESISTENCIA A TRACAO

Ainda que a resisténcia do concreto atragdo seja desprezada, na resisténcia de
pecas de concreto armado no estado limite Ultimo, ela governa 0 comportamento na
fissuracdo e afeta outras propriedades, tais como médulo de rigidez, permeabilidade,
aderéncia e durabilidade do concreto. Usualmente, a resisténcia do concreto a tracdo
aumenta com 0 crescimento da resisténcia a compressdo, embora de forma ndo
diretamente proporcional.

A resisténcia do concreto a tracdo pode ser determinada experimentalmente
através de trés maneiras diferentes. ensaio de tracdo axial, ensaio de compressao
diametral e ensaio de flexéo em vigas.

O primeiro método de se obter a resisténcia a tracdo pode ser referido como
um método direto; ja o segundo e o terceiro podem ser referidos como métodos

indiretos.

3.2.1 Ensaiodetracao direta

O ensaio de tracdo direta consiste em se aplicar uma forga axial de tracédo no
corpo-de-prova. Apesar de ser 0 Unico ensaio direto de tragdo, ndo é muito utilizado,
uma vez que os dispositivos que fixam o corpo-de-prova introduzem tensbes
secundérias que devem ser consideradas.

E freglientemente assumido que a resisténcia a tragdo direta sgja por volta de
10% da resisténcia a compressdo, 0 que nao € valido para o concreto de ato
desempenho. A relacdo entre a resisténcia a tracdo e a resisténcia a compressao foi
estudada por DEWAR™ apud GONZALEZ (1993), o qua concluiu que, para
concretos com resisténcia superior a 84 MPa, aresisténcia a tracdo pode ser estimada
como sendo 5% da resisténcia a compressao.

Dois estudos recentes tém relatado sobre a resisténcia a tracdo direta do

concreto. O primeiro estudo foi feito na Universidade de Delft, desenvolvido por

HUGHES, B. P. & GREGORY, R. (1972). Concrete subjected to high rates of loading and
compression. Magazine of Concrete Research, 24, 78, London, March.
1 DEWAR, J. D. (1984). The indirect tensile strength of concrete of high compresive strength.
Technical Report n° 42.377, Cement and Concrete Association, Wexham Springs. March.
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CORNELISSEN™, 0 qual utilizou cilindros com didmetro de 120 mm e comprimento
de 300 mm. Neste estudo ensaiaram-se concretos lacrados por 4 semanas, curados
umidamente por 2 semanas, e curados secos ao ar por 2 semanas. Os resultados
indicaram uma resisténcia a tracdo 18% maior para o0 concreto lacrado quando
comparado ao concreto seco ao ar.

O segundo estudo realizado na Northwestern, desenvolvido por
GOPALARATHAMY apud SHAH & AHMAD (1994), incluiu diferentes
resisténcias de concreto até 48 MPa e concluiu que a resisténcia a tracdo axial pode

ser estimada pela expressao:

f = 65./f¢ (3.3)

A Norma Norueguesa NS 3473E considera 0 ensaio de tracdo direta para
determinacdo da resisténcia a tracdo e propde a seguinte tabela para determinacéo da

resisténcia a tragdo em funcdo da resisténcia a compressao.

TABELA 3.4 - Resisténcia do concreto (N/mm2) segundo a NS 3473 E (1992).

Valor C25 | C35 | C45 | C55 | C65 | C75 | C85 | C95 | C105
caracteristico | Lc15 | LC25 | LC35 | LC45 | LC55 | LC65 | LC75 | LC85 | LC95
Resisténcia
cabicaa 15 | 25 | 35 | 45 | 55 | 65 | 75 | 85 | < | e

compressdo fy

Resisténcia

clindricaa | 15 | 20 | 28 | 36 | 44 | 54 | 64 | 74 | 84 | 94
compressao fee

Resisténciaa
compressso | 112 | 168 | 22,4 | 28,0 | 336 | 392 | 448 | 504 | 56,0 | 616
instu fg,

Resisténciaa

~ 155 | 210 | 255 | 295 | 3,30 | 3,65 | 4,00 | 430 | 460 | 4,9
tracdo fy

Resisténciaa
tracdo in situ 1,0 1,40 | 1,70 | 2,00 | 225 | 250 | 2,60 | 2,70 | 2,70 | 2,70
ftn

' CORNELISSEN, H.A.W. (1984). Fatigue failure of concrete intension. Heron, 29,4, 1-68.

2 GOPALARATHAM, V. S. & SHAH, S. P. (1985). Softening response of concrete in direct tension.
Research Report, Technological Institute, Northwestern University, Chicago, June 1984, aso
ACI Journal, 82,3, May-June 1985, 310-323 apud SHAH, S.P. & AHMAD, S. H. (1994). High
performance concretes and applications. London, Edward Arnold. 403p.
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A Norma Brasileira NBR 6118 propde, para concretos com resisténcia a

compressao superior a 18 MPa, a seguinte expressao para estimativa da resisténcia a

traco:

fy =006xfy +07  (MPa) (3.4)

3.2.2 Ensaio de compressao diametr al

Este ensaio consiste na compressao da aresta do cilindro de 150mm x 300mm
como esquematizado nafigura 3.3 (NBR 7222, 1982).

/ Cilindro de Concreto
150mmx300mm

Plano de Ruptura

Sarrafo de Madeira ~
por tracdo

FIGURA 3.3 - Esquemado ensaio de compressao diametral.
FONTE: SILVAI. S. (1995).

O ACI Committee 363 indica que a resisténcia atragéo ( f) em ensaios de
compressdo diametral para concretos normais pode ser estimado pela seguinte

expressao:
fo=74f8 (ps) para 3000 psi < f < 12000 psi (3.5)

=059,f& (MPa) paa 21MPa< fy< 83MPa (3.6)

ct
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A figura 3.4 mostra os dados experimentais e a previsao usando a equagéo do

ACI Committee 363, aqual parece superestimar os valores de resisténcia a trago.

1000~
_ _ 4.34 (f)°% (mean)
8 .
’-—g 800 fio= 7.40\f (aci 363) ’3:, -~
b0 L % . - ]
5 RS-
& 600 RS o
0] .
5 — . A ,
2 1544 f., = 6V (lower bound
‘5 400 |- 3 . s € ( )
k7 i
o o7 e » Walker and Bloem (6"x 12" cylinders)
X ool 7 A « Houk (6"x6" square prisms)
- » Grieb and Werner (6”x 12" cylinders)
s Carrasquillo (4"x 8" cylinders)
~ = Ahmad (6"x 12" cylinders)
1 L 1 1 { 1 1 L 1 L L J
0 2000 4000 6000 8OO0 10000 12000

Resisténcia 8 compressao (psi)

FIGURA 3.4 - Variagdo daresisténcia atragdo em ensaios de compresséo diametral com a
resisténcia a compressdo. FONTE: SHAH & AHMAD (1994).

Em 1985, baseado em dados experimentais disponiveis de compressao
diametral em corpos-de-prova de concreto de baixa, média™ e alta resisténcia®, uma

relacéo empiricafoi proposta por SHAH & AHMAD (1994) como:
f = 434xf '0)0*55 (ps) para 30000 f'c 012000ps (3.7)

Essa expressdo também se encontra representada nafigura 3.4.

3 GRIEH, W. E. & WERNER, G. (1962). Comparison of splitting tensile strength of concrete with
flexural and compressive strengths. Public roads, 32,5, Dec.

HOUK, H. (1965). Concrete aggregates and concrete properties investigations, Design
Memorandum, N° 16, Dworshak Dam and Reservoir, U.S. Army Engineer District, Walla, WA.

WALKER, S. & BLOEM, D. L. (1960). Effects of aggregate size on properties of concrete. ACI
Journal, 32,3, September, 283-98.

“ SHAH & AHMAD (1982). Optimization of mix design for high strength concrete. Report N°CE
001-82, Department of Civil Engineering, North Carolina State University.
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CARRASQUILLO™ et a. apud FIP/CEB-197 (1990) propuseram a seguinte
equacdo para previsdo da resisténcia a tragcdo nos ensaios de compressdo diametral

em concretos com corpos-de-prova cilindricos de 100 mm x 200 mm:
fq =054%/ fck (MPa) para 21 MPa<fy<83MPa (3.8)

Em um programa de ensaio muito amplo realizado pela INTEMAC apud
GONZALEZ (1993), durante 0 ano de 1992, foram abordadas as seguintes variaveis:

- cimento: 3 do tipo I/55A e 1 do tipo 1/45A

- arela 3 tipos diferentes

- silicaativa: Elken (HALESA) e Condensil (SIKA)

- relagdo silica ativalcimento: 0,8% e 16%

- superplastificante: Rheobiuld 1000 (HALESA) e Sikament 300 (SIKA)

- estado de umidade: saturado e seco

- temperaturade cura: 5°C, 20°C e 30°C

- idade dos ensaios: 7, 28 e 90 dias

- nN° corpos-de-prova por determinacéo: 2

Através de uma reducdo de variaveis, foi possivel reduzir o nimero de

corpos-de-prova para 150, através do qual conseguiu-se obter a seguinte expressao

para estimativa da resisténcia a tracdo, em funcéo da resisténcia a compressao:
fq =09xf.2%  véidapaa50 MPal f, 0120 MPa  (3.9)

Na figura 3.5, tem-se um gréfico da correlacdo citada, na qual pode-se
diferenciar os valores correspondentes a cada uma das idades de ensaio. Os valores
médios obtidos para cada uma das tensdes de compressdo e tracdo no programa de

ensaio se apresentam resumidos natabela 3.5.

> CARRASQUILLO & SLAT & NILSON (1981). Properties of high strength concrete subjected to
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A partir desses dados, conclui-se que a resisténcia a tracdo pode ser estimada

como sendo 8% da resisténcia a compressao.

Resisténcia a tragao indireta fct (MPa)

~

o

w

. Probetas saturadas

O 7 Dias

& 28 Déas. Probetas saturadas

O 90 Diss. Probetas saturadas

® 7 Dias. Probetas secas

& 28 Dias. Prubetas secas

@ 90 Dias. Probetas secas a

I

LIMITE SUPERIOR (NC = 95%)

(o]
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D
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Resisténcia a compressio fc (MPa)

110

FIGURA 3.5 - Resultados da correlagéo obtida entre resisténcia a compresséo e resisténciaa
tragdo indireta em concretos de ato desempenho. FONTE: GONZALEZ G. I. (1993).

TABELA 3.5 - Vaores médios de resisténcia a tragdo e resisténcia a compressdo obtidos pela

INTEMAC (1992).
Idade Resist. a compressao (1) | Resisténcia atracao Relacao (2)/(1)
(dias) (MPa) (2) (MPa) (%)
7 71,4 6,0 8,4
28 81,8 6,5 8,0
90 90,2 6,8 75
valores 81,1 6,4 7,9
médios

short-term loading. ACI Journal. May-June. Short-Term Loading. ACI Journal. May-June.



3.2.3 Ensaio de flexdo em vigas ou modulo deruptura

Consiste em aplicar uma carga concentrada (no centro do v&o ou nos tercos

do vao) em uma viga padronizada conforme figura 3.6.

h =L/3

L/3 r L/3

FIGURA 3.6 - Esquema de ensaio de tragdo na flex&o.
FONTE: SILVAI. S (1995).

hY

A resisténcia a flexdo corresponde a maxima tensdo na ruptura, sendo

calculada por:

f =Pl paa ~£ af 2

Sy 5 (3.10)

wl—

P ® cargaderuptura
¢ ® comprimento do véo

b ® largurado prisma
h ® dtura

a ® distanciamédiaentre o plano de ruptura e 0 apoio mais proximo daviga

Se (a) estiver fora do terco médio, mas estiver aumadistancia (a> 0,28 1)

empregase: f, = 3P.a
b.h?



65

A resisténcia a flexdo ou modulo de ruptura € geramente tomado como sendo
um dos indicadores mais confiaveis da resisténcia do concreto a tracéo.

O médulo de ruptura é também usado como sendo a resisténcia do concreto a
flex&o em projetos de pavimentos.

Na auséncia de dados atuais, 0 modulo de ruptura pode ser estimado por:
f, =k /f&, para k variando no limite de 7,5 a 12. Para concreto de alto

desempenho, o AClI Committee 363 recomenda o valor de k = 11,7 para concreto
com resisténcia a compressao no intervalo de 21 MPaa 83 MPa.

Baseado em dados disponiveis de ensaios de flexdo em vigas, com concretos
de baixa, média e dta resisténcia, uma equacdo empirica para prever o valor da
resisténcia naflexdo foi proposta por SHAH & AHMAD (1994) como:

2
f, =230 fH2 , onde f4 éaresisténciaacompressdo em (psi) (3.11)

A figura 3.7 mostra os dados experimentais plotados de alguns autores e a
equacdo proposta por SHAH & AHMAD (1994), para prever o médulo de ruptura do

concreto com resisténcia até 83 MPa
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=3 rd -]
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“t 800"' & /’H‘ . ’v -~
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- J MY &
O = Vi A} L[4
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FIGURA 3.7 - Variagdo do mddulo de ruptura com a resisténcia a compressao.
FONTE: SHAH & AHMAD (1994).
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CARRASQUILLO et a. apud SILVA (1995) propds a seguinte expressao

para ensaios de flexdo simples, para prismas de 100 mm x 100 mm x 350 mm :
fo = 094 /f, (MPa) paa 21MPa< fy < 83MPa (3.12)

Segundo ZIELINSKI* apud SHAH & AHMAD (1994), os resultados de
ensaios de flexdo uniaxial e biaxia indicaram que a resisténcia a tracdo foi 38%
maior no estado de tensdo uniaxial do que no estado de tensdo biaxial.

Segundo CARRASQUILLOY apud SHAH & AHMAD (1994), a resisténcia
a flexdo é maior para cura Umida, quando comparada com corpos-de-prova curados
no campo. Entretanto, os corpos-de-prova contendo silica ativa condensada, curados
umidamente, exibiram uma taxa menor de resisténcia a tracéo do que a resisténcia a
compressao, quando comparados com concretos com silica ativa curados em local

SEeCo.

3.3 RELACAO TENSAO-DEFORMACAO NA COMPRESSAO

A relacdo tensdo-deformacdo € dependente de varios par@metros, os quais
incluem varidveis materiais, como tipo de agregado, e variaveis do ensaio, tais como
idade do concreto, taxa de carregamento, gradiente de deformagéo e outras mais.

Na figura 3.8 percebe-se 0 efeito do tipo de agregado na curva tensio-
deformacéo.

Percebe-se que maiores resisténcias sdo obtidas, para deformacdes
correspondentes, quando se utilizam como agregados diabasio e pedra calcérea,
comparados com seixo-rolado e granito.

Segundo FIP/CEB-197 (1990), as principais diferencas entre as curvas tensao-
deformacao para concreto tradicional e de alto desempenho séo:

a) Umarelagéo tensdo-deformacdo mais linear para uma maior porcentagem

da tensdo maxima nos concretos de alto desempenho.

8 ZIELINSKI, Z. A. & SPIROPOULOS, I. (1983). An experimental study on the uniaxial and biaxial
flexural tensile strength of concrete. Canadian Journal of Civil Engineering, 10, 104-115.
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b) Umadeformacéo ligeiramente maior para uma tensdo maximanos CAD.

c) Deformacdo Ultima reduzida pode ser observada, em classes

intermediérias, de concreto de alto desempenho.

Essas diferencas existentes entre os concretos tradicionais e 0s concretos de
alto desempenho, com relagdo a resposta ap carregamento, sdo consequéncias da
melhoria na ligagéo pasta-agregado para o CAD. Nos concretos de alto desempenho
existe uma menor quantidade de microfissuras para baixos niveis de carregamento, o

gue implica uma maior linearidade na relagéo tensdo-deformagéo.

DEFORMAGAO | |
) -—1- 1
100 Diabasi ; bl 14000+
a0 iabasio i : intervalo f
[]
Calcario SRR B 4
80 T 12000 -
intervalo &¢
. 70 ) 100001 7
S Seixo-rolado =3
= 160 ; (o]
- Granito
o h ) 80004 'g)
< 150 TENSAO / DEFORMAGAO &
=
E 40 AOS 28 DIAS 6000+ L
intervalo E
30 4000
20 4x8in
(=100 x 200 mm) 20004
10 k——
200 microstrain

DEFORMAGAO (microstrain)

FIGURA 3.8 - Efeito do tipo de agregado na parte ascendente da curva tensdo-deformacéo
do concreto aos 28 dias. FONTE: SHAH & AHMAD (1994).

Empregando-se modernas técnicas de raios-x, CARRASQUILLO™ et al. apud

GONZALEZ (1993) demonstraram que, em concretos com resisténcia média de

' CARRASQUILLO, P. M. & CARRASQUILLO, R. L. (1988). Evaluation of the uso of current
concrete practice in the production of high-strength concrete. ACI Materias Journal, 85,1, Jan-
Fev, 49-54.

8 CARRASQUILLO (1981). Microcracking and behavior of HSC subject to short-term loading. ACI
Journal. May-June.
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31 MPa, a microfissuragéo da interface pasta-agregado comeca a ocorrer quando a
solicitacdo € cerca de 65% da solicitacdo de ruptura. Para concretos de alto
desempenho (76 MPa), os primeiros sintomas de falta de aderéncia da interface
pasta-agregado se manifestam quando € acancada 90% da tensdo Ultima de
carregamento. A partir desse estado de carregamento, a ruptura do material se produz
subitamente e com menor deformagdo que nos concretos tradicionais.

A forma do diagrama tensdo-deformacdo, na compressdo axial, esta
estritamente rel acionada com a natureza do material como um composto.

Tanto a pasta de cimento como 0 agregado s&o materiais que apresentam um
comportamento frégil. Na figura 3.9 pode-se perceber a diferenca de rigidez entre o

agregado e a pasta de cimento para o concreto Classe | e para o0 concreto de ato

desempenho.
a) concretos Classe | b) concreto de alto desempenho
— Agregado — Agregado
- ©
o o
= =
o Concreto o Concreto
z% s
2 2
= =
Pasta de cimento Pasta de cimento
DEFORMAGAO (3) DEFORMAGAO (%o)

FIGURA 3.9 - Diagrama tensdo-deformagéo para concreto Classe | e CAD.
FONTE: FIP/CEB-197 (1990).

O comportamento ductil do concreto pode ser explicado em funcdo da
microfissuracdo que ocorre quando € atingido um determinado nivel de tensdo, e que
consume parte da energia. Nesse estégio, a curva tensdo-deformacdo tendera a se
desviar do curso eléstico-linear. Depois que atensdo Ultima € alcancada, consegue-se
uma Ultima redistribuicéo de tensdo e por isso o colapso. Ja para o CAD, a diferenca

de rigidez entre a pasta de cimento e o agregado € menor, conforme mostra a figura
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3.9, 0 que permite uma distribui¢éo de tensdo interna mais uniforme sobre o material,
que se traduz na obtencdo de valores de resisténcia mais elevados.

Em contrapartida, 0 menor desenvolvimento do estado de microfissuracdo
interna nos concretos de alto desempenho reduz a possibilidade de uma redistribuicéo
de tensdo no material, caso hgja um incremento no carregamento atuante, conduzindo
finalmente a ruptura fragil do concreto.

Com isso tem-se uma diminui¢cdo na fissuracdo inicial e um maior trecho
linear na curva tenséo-deformacéo.

Com a reducéo da fissuragdo tem-se um colapso repentino, sem dar avisos,
em funcdo da menor capacidade de redistribuicéo de esforcos.

Varias pesquisas tém sido empreendidas para se obter a curva tenséo-
deformac&o completa na compresséo.

Por exemplo, tem-se 0 estudo readlizado na Universidade de Alberta,
desenvolvido por MACGREGOR et al. (1995), sobre concreto de ato desempenho
contendo silica ativa, com resisténcia a compressao de 60 MPa, 90 MPa e 120 MPa,
depois de 28 dias de cura. Para tanto, foram desenvolvidos os tracos A, B, C que

estao representados natabela 3.6.

TABELA 3.6 - Tragos de CAD desenvolvidos por MACGREGOR et al. (1995).

TIPO A B C
Resist. a compressio (28 60 MPa 90 MPa 120 MPa
dias)
Agua 107,2N 110,8N 97,0N
Cimento 333, 7N 391,6 N 4494 N
alc 0,321 0,283 0,216
Agregado graiudo 918,0N 8722N 916,7 N
Areia 633,2N 449,4 N 462,8 N
Silica ativa 400N 436N 49,8 N
Super plastificante 820,0 ml 1340,0 ml 1540,0 ml
Resist. & compressio obtida 60,2 MPa 92,2 MPa 119,0 MPa
(dias) (29) (35) (39)

O concreto continha agregado graldo com dimensdo maxima de 14 mm e

agregado miudo com maodulo de finura igual a 2,55. A relacdo &gua/cimento variou
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no limite de 0,22 a 0,32, sendo necessaria a utilizando-se sulfonato de lignina como
superplastificante. As dimensdes dos corpos-de-prova, bem como o resultado dos

ensal os estéo representados natabela 3.7.

TABELA 3.7 - Geometria dos corpos-de-prova e resultado dos ensaios de compressdo uniaxial
redlizados por MACGREGOR et al. (1995).

e Diédmetro D AlturaH ] 'I_'enséo Média

(mm) (mm) Maxima (M Pa) (MPa)
Al 99,5 199,5 59,61

A A2 100,0 201,0 60,58 60,20
A3 100,5 203,0 60,42
Bl 104,0 200,0 90,42

B B2 99,0 200,0 93,17 92,21
B3 100,0 196,0 93.03
C1 100,0 200,0 120,6

C Cc2 99,0 201,0 116,6 119,0
C3 99,0 204,0 119,8

As curvas de tensdo-deformagao para os respectivos tracos de concreto estéo

representadas nas figuras 3.10, 3.11, e 3.12.

80 =
70 <+

TENSAO (MPa)

........

1 0 1 2 3 4 S5 6 7 8 9 10
DEFORMAGAO (x 0.001)

FIGURA 3.10 - Diagrama tens@o-deformacdo para compressdo uniaxial (Tipo A).
FONTE: MACGREGORJ. G. et al. (1995).
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FIGURA 3.11 - Diagrama tensdo-deformacdo para compressdo uniaxial (Tipo B).
FONTE: MACGREGOR J. G. et al. (1995).

140 T

120 +

-t C1

8

—D———cs

[+ 3
o
2
v

TENSAO (MPa)
8

4 0 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10
DEFORMAGAO (x 0.001)

FIGURA 3.12 - Diagrama tensdo-deformacdo para compressdo uniaxial (Tipo C).
FONTE: MACGREGOR J. G. et al. (1995).
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A partir da andlise das curvas, pode-se perceber que a parte descendente da
curva torna-se mais ingreme a medida que a resisténcia a compressao do concreto
aumenta. 1sso sugere que concretos de alto desempenho podem ser penalizados pela
sua ductilidade pobre. A parte ascendente da curva tensdo-deformagéo apresenta uma
maior linearidade a medida que se aumenta a resisténcia do concreto.

A figura 3.13 mostra curvas tensdo-deformacdo para concretos com

resisténcia a compressao de até 98 MPa.

® Present study

a Karr, Hanson and Capell
agopr  © Nilson and Slate

o Ahmad and Shah

® Wischers
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i 1 Fl 1 1 1

1 1 1 1
0 0.001 0.002 0.003 0.004 0.005 0.001 0.002 0.003 0.004 0.005
Deformacgao (in/in) Deformagio (in/in)

FIGURA 3.13 - Curvas tensdo-deformagéo para o CAD sob compressdo axial.
FONTE: SHAH & AHMAD (1994).

3.4 MODULO DE DEFORMACAO LONGITUDINAL ESTATICO

Como o diagrama tensdo-deformacdo do concreto ndo é linear, diferentes
critérios sdo aplicados para a determinacdo do modulo de deformagdo longitudinal
estético.

O modulo de deformacdo longitudinal estético pode ser expresso como
modul o secante ou como médul o tangente.

De acordo com as normeas brasileiras, o0 médulo de deformagdo longitudinal é
obtido através do diagrama tensdo-deformacdo do concreto, sujeito a compressao

axial, sob carregamento estatico.
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O médulo de deformacdo longitudinal tangente € o valor numérico da
inclinagdo da reta tangente especifica em um ponto genérico do diagrama tenséo-
deformacdo. O modulo de deformacdo longitudina tangente na origem considera a
inclinagdo da reta tangente na origem. O modulo de deformacdo longitudinal secante
€ 0 valor numérico da inclinacdo da reta secante do diagrama tensdo-deformacéo do
concreto, passando pelos pontos correspondentes a tensdo de 0,5 MPa e a 40% da
tensdo Ultima.

O modulo de deformagao longitudinal € um parametro bésico, necessario para
estimar perdas de protensdo, deformagdes imediatas e deformagdes lentas.

O mobdulo de deformacdo longitudinal do concreto esta estritamente
relacionado com as propriedades da pasta de cimento, com 0 médulo de rigidez dos
agregados e com o método de sua determinacao.

Em geral, quanto maior 0 médulo de rigidez do agregado graido empregado
na composicdo do concreto, maior sera 0 modulo de deformacdo longitudinal
resultante do mesmo. A forma das particulas do agregado graldo e a sua superficie
caracteristica podem também influenciar o valor do moédulo de deformacdo
longitudinal do concreto. A figura 3.14 permite comparar a correlacdo existente entre

concreto e uma argamassa com baixa relacdo agua/cimento e alta resisténcia.

12,000 —
11,000 - Tensdo maxima = 9400 psi .
10,000 ensaio aos 7 dias de idade Tensao maxima = 9200 psi
! aos 7dias de idade
9.000 - concreto (wic=0.33)
(agregado dim. 10 mm)
8,000
& 7000} N S
xg 6.000 — @.J'_
e “ /N
& 5,000 Q,/’ argamassa (wic=0.29)
4,000 Deform./max. tenséo
G . .
3'000 | +\Q =0.0023in/in
2,000} b:]? Deform./max. tensao
<</’/ = 0.00306in/in
1,000}
| | | | 1 L | ]
0 50 100 150 200 250 300 350 400

Deformacio (in./in.) x 107

FIGURA 3.14 - Relacdo tensdo-deformacdo em argamassas e concretos de alto desempenho
FONTE: SHAH & AHMAD (1994).
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Pode-se perceber na figura 3.14 o efeito do tipo de agregado graido e a
proporcao da mistura no modulo de deformacéo longitudinal.

Dessa figura, conclui-se que, em gera, quanto maior a quantidade de
agregado graido com ato médulo elastico, maior € o médulo de deformacdo
longitudinal resultante do concreto.

Segundo SHAH & AHMAD (1994), uma pesquisa utilizando 4 diferentes
tipos de agregados graidos, em tragos de concreto de atissma resisténcia
(agualcimento = 0,27), mostrou que o modulo de deformacdo longitudinal foi
significativamente influenciado pelas caracteristicas mineraldgicas do agregado.
Pedra calcarea e agregados triturados de diabasio fornecem um maédulo elastico
maior do que com seixo rolado e granito triturado.

E geralmente aceito que, independentemente da proporcéo da mistura ou da
idade de cura, corpos-de-prova de concreto ensaiados em condic¢des Umidas fornecem
um maodulo de deformacdo longitudinal cerca de 15% maior do que o correspondente
corpo-de-prova ensaiados em condic¢des secas.

Através das figuras 3.15, 3.16 e 3.17, propostas através de um conjunto de
ensaios realizados por COLLINS et a. (1995), pode-se perceber que o médulo de

deformacao longitudinal cresce muito rapido nas primeiras idades.

50

(a) Concreto 30 MPa

30+

MODULO DE ELASTICIDADE (GPa)

= == == Cura com temp. controlada
104 Cura lacrada
=== === Curaao ar
0 v T T T T T T
0 25 50 75 100
IDADE (DIAS)

FIGURA 3.15 - Efeito de diferentes condi¢des de cura na variagdo da média do médulo de deform.
longitudinal para concretos de baixaresisténcia. FONTE: COLLINS M.P. et al. (1995).
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FIGURA 3.16 - Efeito de diferentes condi¢des de cura na variagdo da média do médulo de deform.
longitudinal para concretos de médiaresisténcia. FONTE: COLLINS, M.P. et al. (1995).

50

c) Concreto de 100 MPa
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FIGURA 3.17 - Efeito de diferentes condi¢des de cura na variagdo da média do médulo de deform.
longitudinal para concretos de altaresisténcia. FONTE: COLLINS M.P. et al. (1995).

A cura com temperatura controlada apresentou maiores taxas de ganho no
modulo de deformacdo longitudinal do que corpos-de-prova curados ao ar e corpos-
de-prova lacrados, para as primeiras idades.

Como esperado, os corpos-de-prova que foram curados lacrados apresentaram

maior médulo do que os curados a0 ar, particularmente para idades posteriores.
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Atualmente, existem vérias expressdes para determinacdo do modulo de
deformacdo longitudinal expressas em normas e propostas por varios autores. A
seguir estdo relacionadas algumas expressdes para determinacdo do médulo de

deformacéo longitudinal:

a) ACI Committee 363 (1994)
EC = 3320 /f'c + 6900 (MPa) (3.13)

para2l MPa < f'c < 83 MPa

b) ACI Committee 318 (1989)™

E.= 33w /T, (psi) (3.14)

onde w; ® peso proprio variando no limite de 90 a 155 libras por pé cubico
c) SHAH & AHMAD (1994)

T\ 065 .
E, = w* ( f C) (ps)) (3.15)
ondew ® peso proprio em libras por pé cubico (pcf)

A figura 3.18 mostra o limite de dispersdo de dados com as previsdes da
expressdo do ACI Code, do ACI Committee 363 e a expressdo proposta por
SHAH & AHMAD (1994), a qual parece ser a mais representativa da tendéncia dos
dados.

COOK (1989)® apud SHAH & AHMAD (1994) fez uma comparacdo dos
resultados do modulo de deformacdo longitudinal de concretos contendo agregados
da Carolina do Sul, Tennesse, Texas e Arizona, nos quais as dimensdes dos
agregados variaram de 10 mm a 25 mm, empregando-se pedras calcéreas, granito e
pedregulho da regido, com as expressoes do ACI 318 e ACI-363 para previsdo do

modulo de deformacao longitudinal .

9 COMMITTEE 318 (1989). Building code requirements for reinforced concrete. American Concrete
Ingtitute.

2 COOK, J. E. (1989). Research and application of high-strength concrete: 10.000 psi concrete.
Concrete International, Oct, 67-75.
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FIGURA 3.18 - Médulo de deformagdo longitudinal secante x resisténcia do concreto.
FONTE: SHAH & AHMAD (1994).

d) Atravésdos dados experimentais, COOK propds a seguinte expressao:
55 f ; 0,315 .
EC = w ( | C) (psi) ondew = 151 pcf (3.16)

Na figura 3.19, pode-se ver as previsdes do ACI-318, do ACI-363 e da
expressao proposta por COOK.
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FIGURA 3.19 - Médulo de deformagdo longitudinal secante x resisténcia do concreto.
FONTE: SHAH & AHMAD (1994).
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€e) A Norma Norueguesa NS 3473 E (1992) propde a seguinte expressdo
para determinacdo do modulo de deformacédo longitudinal em funcdo da resisténcia a

COMpressao:
E. =9500 (f.)>* (MPa) paa fo <85MPa  (3.17)

f) A NBR 6118 (1978) propde a seguinte expressdo para determinagdo do

modulo de deformacéo longitudinal tangente na origem:

E.=6600,/f, (MPa onde fy=fy+35MPa  (3.18)

g

O médulo secante, segundo a Norma Brasileira, é expresso pela seguinte
eXpressao:

E. = 09%E, (3.19)

g) O CEB-90 (1991) propbe a seguinte expressdo para determinacdo do

maodulo de deformacéo longitudinal, para concreto com densidade normal:

E.=10*3/f, + 8 (MPa (3.20)

De acordo com MORENO* apud SHAH & AHMAD (1994), os resultados
dos ensaios indicam que a expressdo prevista pelo ACI 318 esta bem proxima dos
resultados experimentais. Entretanto, para resisténcias maiores que 105 MPa, a
expressao proposta pelo ACI 318 superestima os resultados obtidos nos ensaios.

MORENO também afirma que a expressdo do ACI-363 sempre prevé
resultados mais baixos do que os dados nos ensaios, mesmo para concretos com
117 MPa. Sendo assim, concluiu-se que a expressao recomendada pelo ACI-363 é

mai s apropriada para concretos de alto desempenho.

2L MORENO, J. (1990). The state of the art of high-strength in Chicago: 225 W. Wacker Drive.
Concrete International, Jan, 35-9.
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3.5 COEFICIENTE DE POISSON

O coeficiente de Poisson, sob condi¢des uniaxiais, pode ser definido como a
razéo entre a deformagéo lateral e a deformacgéo na direcéo do carregamento.

Devida a limitacdo de dados experimentais existentes a respeito do
coeficiente de Poisson, para concretos de alto desempenho, pode-se observar uma
divergéncia entre os pesquisadores sobre a relacdo existente entre as caracteristicas
do concreto e o coeficiente de Poisson.

Segundo SHAH & AHMAD (1994), o coeficiente de Poisson aparente néo é
constante, mas sim uma funcéo crescente da deformacdo, isto no limite inelastico,
devida a dilatacdo volumétrica resultante da microfissuracdo interna.

No limite ineléstico, 0 aumento relativo na deformacéo lateral € menor parao
CAD quando comparado com concreto de Classe |. Isto é, concretos de ato
desempenho exibem menor dilatacdo volumétrica do que concretos de baixa

resisténcia, o que pode ser visto nafigura 3.20.
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FIGURA 3.20 - Tensdo axial x deformacdo axial e deformagdo |ateral para concretos normais e
concretos de alto desempenho: FONTE: SHAH & AHMAD (1994).
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Segundo PERENCHIO & KLIEGER? apud ACI Manua of Concrete
Practice Part 1 (1994), o coeficiente de Poisson varia no limite de 0,20 e 0,28 para
concretos com densidade normal, com resisténcia a compressao variando no limite de
55 MPa a 80 MPa. Eles concluiram também que o coeficiente de Poisson tende a
diminuir com o aumento da relagéo agua/cimento.

KAPLAN? apud ACI Manual of Concrete Practice Part 1 (1994) encontrou
valores para o coeficiente de Poisson do concreto variando no limite de 0,23 a 0,32,
determinados através de medicdo dinamica independente da resisténcia a
compressao, agregado graldo, idade de ensaio, sendo que a resisténcia a cangada no
ensaio variou no limite de 17 MPaa 79 MPa

Baseando-se nas informagdes disponiveis, o coeficiente de Poisson de
concretos de alto desempenho, no limite eléstico, parece ser comparavel ao limite de

valores esperados para concretos Classe |.

36 COMPARACAO VALORES TEORICOS VERSUS RESULTADOS
EXPERIMENTAIS

Pretende-se, a seguir, fazer uma comparacdo entre os valores tedricos de
algumas das expressdes indicadas nos itens 3.2 e 3.4 e resultados experimentais, de
maneira a se conferir quais as expressoes que melhor representem os valores obtidos

em ensai os com concretos de alto desempenho.

3.6.1 Resisténcia atracao

Algumas das expressdes do item 3.2, para calculo da resisténcia média do
concreto natracao direta, estdo indicadas natabela 3.8.
As expressdes assindladas com (*) tiveram seus coeficientes originais

multiplicados pelo fator 0,9, pois eram referidas a ensaios de compresséo diametral.

2 PERENCHIO & WILLIAM, F. & KLIEGER P. (1978). Some physical properties of high strength
concrete. Research and Development Bulletin  n° RD056.01T, Portland Cement Association,
Skokie, pp. 7.

%2 KAPLAN, M. F. (1959). Ultrasonic pulse velocity, dynamic modulus of elasticity, Poisson’s ratio
and the Strength of concrete made with thirteen different coarse aggregates. RILLEM Bulletin
(Paris). New Seriesn° 1. Mar. pp. 58-73.
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O fator 0,9 € indicado no EUROCODE 2 (1992). Portanto, essas expressies

referem-se atracéo direta.

TABELA 3.8 - ExpressOes para calculo daresisténcia do concreto natragéo direta

FONTE EXPRESSAO RESTRICOES
2
EUROCODE 2 (1992) fot = 0,30 (o) 3 fo< 60 MPa
_ 0,52
NS 3473 (1992) for =046 (foi) (1) fok £ 94 MPa
ACI-363 (1994) for =053 o (*)| 2LMPa< fg <83MPa
055 4 . .
SHAH & AHMAD (1994) for =391 (o) (*)| 3000psi £ fg £12000psi
— 0,45 *
GONZALEZ (1993) fet =081 (fk) (*)| 50MPaf fy £120 MPa
(- fo fok £ 18 MPa
NBR 6118 (1978) o =77 o >18 MPa
fot =0086fck +1  (2)

Fator de conversdo: 1 psi = 6,895x10™> MPa

(1) Curvaem forma de poténcia obtida interpolando-se os dados indicados na tabela
5 da NS 3473 e plotando-se resisténcia a tragdo ( fy) versus resisténcia a
compresséo cilindrica ( fq ), considerando-se resisténcias caracteristicas de

36 MPaa84 MPa.

(2) A expressdo da NBR 6118 foi dividida por 0,7, conforme recomendacdo do
EUROCODE 2 (1992), para se obter valores médios e ndo vaores

caracteristicos.

3.6.2 Md&dulo de defor macao longitudinal

As expressdes para cdculo do modulo de deformacdo longitudinal
encontram-se na tabela 3.9. Algumas das referéncias indicam claramente que os
valores referem-se a0 médulo secante mas outras ndo fazem esta indicacdo. Para
efeito de comparacdo, todos os valores ser8o considerados relativos ao médulo

secante.
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TABELA 3.9 - Expressfes para ca culo do madul o de deformagéo longitudinal do concreto

FONTE EXPRESSAO RESTRICOES
FIP/CEB (1990) Ec = 10 Ytk +8 (MPa) | e
1w
EUROCODE 2 (1992) Ec =95 (fek +8)3 ) fox < 60 MPa
mm
NS 3473 (1992) Ec = 9500 f 493 (MPa) fo < 85MPa

ACI-318 (1989)

Ec = 33w \foy (ps) (D)

ACI-363 (1994)

Ec =3320 /fg + 6900 (MPa)

SHAH & AHMAD (1994)

Ec = we2® (W fek )O’GS(DSi) 1)

COOK (1994)

Ec = Wcz’5 ( fek )O'Sls(pSi) 1

NBR 6118 (1978)

Ec =590,/ fog +3,5(MPa)

Fator de conversdo: 1 psi = 6,895x10™> MPa

(1) wg éo peso proprio do concreto, sendo adotado 151 pcf (2419 kg/m?).

3.6.3 Resultados experimentais

Apresentam-se resultados dos ensaios de OLUOKUN et al. (1991a), GRIEB
& VERNER (1962) e FERRARI et a. (1995). Foram considerados somente os

ensaios relativos a resisténcia a compressao maiores que 35 MPa.

a) Ensaiosde Oluokun

Os materiais utilizados foram: cimento Portland comum (tipo |), pedra britada

com dimensdo inferior a 25 mm e seixo rolado como agregado miudo. Os corpos-de-

provaforam cilindros com 150 mm por 300 mm.

Na tabela 3.10 tem-se os tracos utilizados. Os resultados médios de

resisténcia a compressdo, médulo de deformacdo longitudinal e coeficiente de

Poisson estdo representados na tabela 3.11 e os de resisténcia a tracdo direta, na

tabela 3.12.
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Como procedimento de cura, os corpos-de-prova foram cobertos com estopa
molhada até que eles fossem removidos dos moldes. Folhas de polietileno foram
colocadas por cima da estopa para minimizar a evaporacdo. Por volta de 20 a 24
horas depois de moldados, os corpos-de-prova foram desmoldados e transferidos para

uma sala Umida, onde foram curados a uma temperatura de 23°C.

TABELA 3.10 - Traco de concreto por m®

Traco | Tipode | Agua | Cimento Agregado (kg) Relagdo | Slump
Cimento (kg) (kg) mildo graudo A/C (mm)

I 132,5 341,0 563,4 7847 0,388 88,9
I 121,0 158,8 635,0 861,8 0,763 88,9
I 121,0 226,8 635,0 861,8 0,534 63,5
I 129,7 395,5 504,8 799,2 0,329 38,1

O|0O|®|>

TABELA 3.11 - Médulo de deformacdo longitudinal e coeficiente de Poisson

Traco A Traco B Tragco C Trago D

idade] fc | Be | n | fc|Be|n | Tc| B |n | fc|EBc| n
(MPa) | (MPa) (MPa)[(MPa) (MPa) | (MPa) (MPa) | (MPa)
6h 10,67 | 15635| 0,137 | 1,30 | 2843 (0,132 2,63 5836 |[0,151| 10,07 | 15375 | 0,144
12h | 20,28 | 22667 | 0,188 | 4,61 (13408|0,196( 12,22 | 19150 | 0,181 | 26,77 | 28067 | 0,181
24h | 24,79 | 26196 | 0,184 | 7,82 [16362(0,198| 18,68 | 22309 | 0,190 | 35,93 | 31194 | 0,189
2d 27,43 | 27618 0,183 112,19 |19405|0,199| 23,90 | 25784 | 0,191 | 44,22 | 35095 | 0,188
3d 29,92 | 28848 | 0,186 | 14,31 (21629|0,188| 26,48 | 26509 | 0,191 | 46,21 | 35417 | 0,183
7d | 35,69 31688 | 0,195 | 18,57 |24495|0,192| 35,44 | 30602 | 0,182 | 50,11 | 36206 | 0,183
28d | 46,33 | 35381 0,188 | 27,99 (31435(0,186| 44,14 | 34326 | 0,190 | 60,96 | 40293 | 0,190

TABELA 3.12 - Resisténcia do concreto atragdo direta

Tragco A Traco B Trago C Traco D
Idade fe ft fc ft fc ft fc ft
(MPa) (MPa) (MPa) (MPa) (MPa) (MPa) (MPa) (MPa)
8h 10,67 1,22 1,30 0,11 2,63 0,21 10,07 0,83

14h 20,28 1,99 4,61 0,48 12,22 1,33 26,77 2,49

24h 24,79 2,52 7,82 1,07 18,68 1,94 35,93 3,32

2d 27,43 2,79 12,19 1,25 23,90 2,86 44,22 4,02

3d 29,92 2,90 14,31 191 26,48 3,08 46,21 4,19

7d 35,69 3,50 18,57 2,10 35,44 3,88 50,11 4,34

28d 46,33 4,12 27,99 3,14 44,14 4,76 60,96 5,30




b) Resultadosde Grieb & Werner

Apresentam-se na tabela 3.13 os resultados experimentais obtidos por GRIEB

& WERNER (1962), pararesisténcia a compressdo e resisténcia a tracdo direta.

TABELA 3.13 - Resisténcia a compressao e atragdo direta

Resisténcia a Resisténcia a
compr essao (M Pa) tracéo (M Pa)
35,51 341
37,09 3,48
38,89 3,48
38,96 3,55
34,61 3,52
34,54 3,62
38,61 3,62
38,33 3,62
39,78 3,76
38,75 3,72
40,61 3,76
39,78 3,79
40,06 3,83
37,92 3,86
41,23 3,86
42,13 3,90
42,75 4,00
44,47 4,24
41,71 4,31
40,95 4,17
42,47 3,96

c) EnsaiosdeFerrari

Nos ensaios de FERRARI et a. (1995), procurou-se obter resisténcias aos
28 dias de 50 MPa, 55 MPa e 60 MPa, empregando-se cimento de alta resisténcia
inicial (CPV-ARI), brita calcaria de didmetro maximo 9,5 mm e areia natural com
modulo de finura 2,23. Para fabricacéo dos concretos, utilizou-se o superplastificante
Adiment.

Os corpos-de-prova eram cilindricos de 150 mm por 300 mm. Depois de
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moldados, os corpos-de-prova foram mantidos em seus moldes por 48 horas,
cobertos por plasticos molhados.

Ap6s o periodo de 48 horas, os corpos-de-prova foram desformados e
transferidos para uma camara Umida, a uma temperatura de 24°C aproximadamente e
umidade relativa de 95% a 100%.

Tem-se na tabela 3.14 os tragos empregados nos ensaios e na tabela 3.15 os
resultados de resisténcia a compressdo, resisténcia a tragdo direta e médulo de

deformacao longitudinal.

TABELA 3.14 - Tragos de concreto utilizados nos ensaios de Ferrari

Trago | Composicdo (a) Cimento Relacéo Adit./cimento Slump
(kg/m® | dgua/ciment | (% em peso) (mm)
0
A 1:0,60: 0,90 620 0,360 10a30
B 1:0,88:1,92 589 0,330 1,00 30a40
C 1:0,76:1,64 661 0,295 1,25 30a40

(a) Cimento : Areia: Brita

TABELA 3.15 - Resultados de ensaios obtidos por Ferrari (em MPa)

Idade Traco A TracoB TracoC
(dias) fc Ec feot fc Ec feot fe Ec feot
1 29,2 | 23192 | 3,10 | 30,7 24753 355 | 33,1 | 27006 | 3,70
3 41,2 | 28265 | 3,65 | 51,2 28127 465 | 47,9 | 30788 | 4,80
7 52,0 | 29080 | 4,15 | 57,7 26875 490 | 60,2 | 32440 | 5,00
14 50,5 | 27109 | 3,75 | 56,3 33145 440 | 59,2 | 33066 | 4,40
28 49,3 | 25932 | 3,90 | 58,1 32433 455 | 589 | 33381 | 4,45
56 585 | 26213 | 4,30 | 67,9 34421 470 | 58,7 | 36437 | 4,70

3.6.4 Comparacao dosresultados

Ser8o comparados os resultados tedricos com 0s experimentais, para a

resisténcia do concreto atracdo direta e para 0 modulo de deformacéo longitudinal.

a) Resisténcia do concreto atracdo direta

Nas tabelas 3.16, 3.17 e 3.18 e, respectivamente, nas figuras 3.21, 3.22 e 3.23,
s80 apresentadas as comparacOes relativas aos ensaios de OLUOKUN et al. (1991b),
GRIEB & WERNER (1962) e FERRARI et al. (1995).
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TABELA 3.16 - Comparacdo com resultados de Oluokun (em MPa)

Ensaios |Ensaios (*)| Eurocode | NS3473 | ACI-363 Shah NBR 6118
fe fo fo fo for for fo
35,44 3,49 3,24 2,94 3,16 2,96 4,05
35,69 3,15 3,25 2,95 3,17 2,97 4,07
35,93 2,99 3,27 2,96 3,18 2,98 4,09
44,14 4,28 3,75 3,30 3,53 3,34 4,80
44 22 3,62 3,75 3,30 3,53 3,34 4,80
46,21 3,77 3,86 3,38 3,61 3,43 4,97
46,33 3,71 3,87 3,38 3,61 3,43 4,98
50,11 3,91 4,08 3,52 3,76 3,58 531
60,96 477 4,65 3,90 4,15 3,99 6,24

(*) Os resultados experimentais também foram multiplicados por 0,9 para serem referenciados a

tracdo direta, umavez que foram feitos ensaios de compressdo diametral .
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FIGURA 3.21 - Comparagao com resultados de Oluokun ( f¢t )
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TABELA 3.17 - Comparagdo com os resultados de Grieb & Werner (em MPa)

Ensaios | Ensaios(*) | Eurocode | NS3473E | ACI-363 Shah NBR 6118
fe for fo fo fo fo for
35,51 3,07 3,24 2,94 3,16 2,96 4,05
37,09 3,13 3,34 3,01 3,23 3,04 4,19
37,92 3,47 3,39 3,05 3,27 3,07 4,26
38,33 3,26 341 3,06 3,29 3,09 4,30
38,61 3,26 3,43 3,07 3,30 3,10 4,32
38,75 3,35 3,44 3,08 3,31 3,11 4,33
38,89 3,13 3,44 3,09 3,31 3,12 4,34
38,96 3,20 3,45 3,09 3,31 3,12 4,35
39,78 3,38 3,50 3,12 3,35 3,15 4,42
39,78 3,41 3,50 3,12 3,35 3,15 4,42
40,06 3,45 3,51 3,13 3,36 3,17 4,45
40,61 3,38 3,54 3,16 3,38 3,19 4,49
40,95 3,75 3,56 3,17 3,40 3,20 4,52
41,23 3,47 3,58 3,18 341 3,22 4,55
41,71 3,88 3,61 3,20 3,43 3,24 4,59
42,13 3,51 3,63 3,22 3,45 3,26 4,62
42,47 3,56 3,65 3,23 3,46 3,27 4,65
42,75 3,60 3,67 3,24 3,47 3,28 4,68
44,47 3,82 3,77 3,31 3,54 3,35 4,82

(*) Osresultados experimentais também foram multiplicados por 0,9.
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TABELA 3.18 - Comparagdo com resultados de Ferrari (em MPa)

Ensaios | Ensaios |Eurocode| NS3473 | ACI-363 | Shah [NBR 6118| Gonzalez
fc for for for for for for for
41,2 3,29 3,58 3,18 341 3,22 454 | -
479 4,32 3,96 3,44 3,68 3,49 512 | -
49,3 3,51 4,03 3,49 3,73 3,55 524 | -
50,5 3,38 4,10 3,54 3,77 3,60 534 4,73
51,2 4,19 4,14 3,56 3,80 3,62 5,40 4,76
52 3,74 4,18 3,59 3,83 3,65 5,47 4,79
56,3 3,96 4,41 3,74 3,98 3,82 5,84 4,97
57,7 4,41 4,48 3,79 4,03 3,87 5,96 5,02
58,1 4,10 4,50 3,80 4,05 3,88 6,00 5,04
58,5 3,87 4,52 3,82 4,06 3,90 6,03 5,05
58,7 4,23 4,53 3,82 4,07 391 6,05 5,06
58,9 4,01 4,54 3,83 4,08 391 6,07 5,07
60,2 450 | - 3,87 4,12 3,96 6,18 512
67,9 423 | - 4,12 4,38 4,23 6,84 5,41
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FIGURA 3.23 - Comparagao com resultados Ferrari ( ot )
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b) M dédulo de deformacéo longitudinal do concreto

Nas tabelas 3.19 e 3.20 e, respectivamente, nas figuras 3.24 e 3.25, sdo
apresentadas as comparagoes relativas aos ensaios de OLUOKUN et al. (1991a) e de
FERRARI et al. (1995).

TABELA 3.19- Comparacdo com resultados de Oluokun (em MPa)

Ensaios | Ensaios | CEB-90 |Eurocode| NS 3473 | ACI-363 | ACI-318 | Shah |NBRG6118

fC EC EC EC EC EC EC EC EC

35,44 30602 35153 33395 27706 26665 30268 31048 37067

35,69 31688 35220 33459 27764 26734 30375 31119 37186

35,93 31194 35285 33521 27820 26801 30477 31187 37299

44,14 34326 37359 35491 29592 28957 33780 33344 40999

44,22 35095 37378 35509 29608 28977 33810 33364 41033

46,21 35417 37847 35954 30002 29469 34563 33844 41880

46,33 35381 37875 35981 30025 29498 34608 33873 41931

50,11 36206 38733 36797 30740 30402 35992 34747 43492

60,96 40293 41008 38957 32602 32822 39698 37033 47690
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FIGURA 3.24 - Comparagéo com resultados de Oluokun ( E¢)
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TABELA 3.20 - Comparagdo com resultados de Ferrari (em MPa)

Ensaios | Ensaios | CEB-90 |Eurocode| NS 3473 | ACI-363 | ACI-318 | Shah NBR 6118
fC EC EC EC EC EC EC EC EC
41,2 28265 36643 34811 28986 28210 32636 32605 39714
479 30788 38236 36324 30327 29878 35189 34242 42586
49,3 25932 38552 36625 30590 30211 35700 34564 43162
50,5 27109 38820 36879 30811 30493 36132 34835 43650
51,2 28127 38974 37025 30939 30656 36381 34991 43932
52,0 29080 39149 37191 31083 30841 36664 35168 44252
56,3 33145 40062 38059 31833 31811 38150 36088 45934
57,7 26875 40351 38334 32068 32119 38622 36377 46469
58,1 32433 40433 38411 32135 32206 38755 36459 46620
58,5 26213 40514 38489 32201 32293 38888 36540 46772
58,7 36437 40555 38527 32234 32337 38955 36581 46847
58,9 33381 40595 38566 32267 32380 39021 36621 46922
59,2 33066 40656 38623 32316 32445 | 39120,3 | 36682 47035
60,2 32440 40857 38814 32479 32659 | 39449,3 | 36882 47408
67,9 34421 42340 40223 33673 34257 | 41896,4 | 38353 50192
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3.6.5 Conclusdes

Foram analisados concretos com resisténcias variando no intervalo entre

35 MPae 68 MPa, sendo amaior parte inferior a 60 MPa.

a) Resisténciaatracgéo direta

Através da andlise dos resultados obtidos por OLUOKUN et al. (1991b),
GRIEB & WERNER (1962) e FERRARI et a. (1995), percebe-se que a expressao
adotada pela NBR 6118 (1978) apresenta valores muito exagerados para aresisténcia
do concreto atracéo, em todo o intervalo analisado.

A expressdo proposta pelo EUROCODE 2 (1992) aproxima-se mais dos
resultados experimentais, porém fornece valores maiores que 0s experimentais em
muitos casos. As expressoes sugeridas por SHAH & AHMAD (1994) e pela NS 3473
(1992) apresentam praticamente os mesmos resultados, ficando estes um pouco
abaixo dos valores experimentais.

A expressdo que melhor representa o conjunto de dados analisados € a
relativa ao ACI-363 (1994), fo =053 fck , em MPa, vdida para o seguinte

intervalo 21 MPa < fC <83 MPa.

k

b) Maodulo de deformacéo longitudinal

A partir dos dados experimentais de OLUOKUN et al. (1991a) e FERRARI et
al. (1995), conclui-se que as expressdes propostas pela NBR 6118 (1978) e pelo
CEB-90 apresentam valores muito exagerados para o modulo de deformacdo
longitudinal. JA 0o EUROCODE 2 (1992) também superestima o valor do modulo de
deformacdo longitudinal, mas se aproxima mais dos resultados experimentais,
principa mente para valores maiores de resisténcia a compressdo do concreto ( fe).

As expressdes relativas a NS 3473 (1992) e ao ACI-363 (1994) sdo as que
melhor representam o conjunto de dados analisados, pois se aproximam dos
resultados experimentais e sdo ligeiramente inferiores a estes nos ensaios de Oluokun

e em muitos dos ensaios de Ferrari. Dentre essas duas, pode-se optar pela expresséo
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daNS 3473 (1992), E¢ = 9500 fc 03, em MPa, vélidapara f <85MPa, sendo

portanto a mais recomendada para a previsdo do médulo de deformacéo longitudinal
do concreto, de acordo com 0s ensaios ora analisados.

Entretanto, recomenda-se a comparacéo das expressdes aqui propostas com
mais dados experimentais, com resisténcia variando principalmente no intervalo de
60 MPa a 90 MPa, valores que praticamente ndo estavam disponivels nos ensaios

considerados.
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E] PILARES

Pilar é um elemento estrutural vertical submetido a forgas de compressdo,

com ou sem momentos fletores. As dimensdes da secdo transversal dos pilares sdo
em geral consideravelmente menores do que a sua atura. Os pilares suportam as
cargas das vigas e da cobertura e transmitem essas cargas para a fundagéo.

Os efeitos da estabilidade devem ser considerados no projeto de elementos
submetidos a compressdo. Se os momentos introduzidos por efeitos de esbeltez
enfraquecem um pilar apreciavelmente, ele é referido como um pilar esbelto. Alguns
pilares de concreto sdo suficientemente rigidos, podendo-se desprezar a esbeltez. Tais
pilares sdo referenciados como pilares robustos ou pouco esbeltos.

Atualmente, existe uma tendéncia mundial na aplicacdo do concreto de alto
desempenho na construcdo dos pilares de edificios, em funcéo de vérias vantagens
econdmicas e estruturais. O concreto de alto desempenho permite a reducéo das
dimensBes dos elementos comprimidos, principalmente nos pavimentos térreos e
subsolos, onde as cargas sd0 maiores, proporcionando aumento do espaco Util. Além
disso, tem-se uma maior trabal habilidade do concreto de alto desempenho comparado
com o concreto usual, permitindo concretagens mais faceis, mesmo com formas
complexas, pegas esbeltas e elevadas taxas de armadura. A grande trabal habilidade
do CAD facilita o lancamento do concreto com a utilizacdo de bombeamento.

Entretanto, deve-se ter em mente o comportamento mais frégil do concreto de
alto desempenho comparado com o concreto usual, provocando perda prematura do
recobrimento das armaduras dos pilares, juntamente com a necessidade de se utilizar
armadura de confinamento apropriada, com objetivo de se evitar um colapso fragil da

estrutura dos pilares.
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4.1 PERDA DO RECOBRIMENTO

Uma caracteristica importante dos pilares de concreto de ato desempenho
consiste na perda prematura do recobrimento da armadura. RAZVI &
SAATCIOGLU (1994) relataram que a perda do recobrimento do concreto, em
alguns pilares com resisténcia cilindrica acompressdo de 124 MPa, comegaram com
aproximadamente 70% da resisténcia do concreto sem confinamento. BJERKELI et
al. (1990) constataram a perda do recobrimento (20 mm) de pilares de (300 mm x
500 mm x 2000 mm), quando o carregamento aplicado estava em torno de 85% a
90% da capacidade do pilar. Parece que atas tensdes presentes no recobrimento do
concreto levam a uma instabilidade da camada externa, especialmente se existe um
espacamento muito pequeno entre os estribos que delimitam o nucleo e a face do
pilar. Isto cria um plano natural de separacéo, que provoca a perda completa da
capacidade do recobrimento, antes que se tenham alcancadas as deformagtes
associadas aruptura do concreto.

COLLINS et a. (1993) indicam que a perda do recobrimento esta associada,
possivelmente, apermeabilidade muito baixa dos concretos de alto desempenho. Isto
faz com que apenas a casca mais externa do pilar venha a secar, resultando em
tensdes devidas ao impedimento da retracéo do pilar, conforme a figura 4.1.a. Além
disso, a retracdo do concreto de ato desempenho ao redor de grandes barras de
armadura pode provocar fissuras radiais saindo das barras, conforme a figura 4.1.b.
Sob altas cargas axiais, a combinacéo desses dois efeitos talvez resulte na perda do
recobrimento, figura4.1.c.

A partir de ensaios realizados por YONG et al. (1988), RANGAN et al.
(1991), AGOSTINI (1992), PAIVA (1994) e LIMA (1997), percebeu-se que os
pilares submetidos acompressdo simples tiveram sua capacidade variando entre 92%
a 118%, com relacdo aos valores cal cul ados teoricamente empregando-se a expressao
(4.2).

Po = 085f&{Ag - Ag) + fy XAg (4.1)

f’ ¢ = resisténcia média do concreto acompressdo (corpo-de-prova cilindrico)
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fy = resisténcia média de escoamento da armadura longitudinal
As = soma das areas das segdes transversais das barras longitudinais

Ag = &reatotal da segéo transversal do pilar

Entretanto, um grande nimero de ensaios tiveram colapso com carga abaixo
do valor previsto teoricamente. 1sso pode ser explicado pela perda prematura do
recobrimento. Dessa forma, concluiu-se que, para a previsao da capacidade resistente
de pilares submetidos a compressdo simples, deve-se considerar apenas a area do
nacleo do pilar. A éea do nlcleo consiste na &ea delimitada pelas armaduras

transversais, ndo levando em conta a capaci dade resistente do recobrimento.

Fissuras ao redor

da barra
Tensdo
na casca “ ‘ ‘
+ _
* * -
a) Retragcd@o na b) Presenca de barras c) Propagacdo resultante das
casca externa contendo retracdo fissuras e descamacdo do

recobrimento

FIGURA 4.1 - Fatores que promovem a descamacdo do recobrimento em pilares de CAD.
FONTE: COLLINSet al. (1993).

4.2 CONFINAMENTO

Quando um pilar esta submetido a forcas de compressdo, o concreto sofre um
encurtamento longitudinal e, devido ao coeficiente de Poisson, ele expande
lateramente. Essa expansdo € contida pela armadura transversal, a qual fica
submetida a tensdes de tragéo produzindo uma pressao de confinamento no concreto.

Os pilares de concreto de alto desempenho apresentam um comportamento
mais fragil do que o apresentado pel os concretos de resisténcia usual. Para melhorar a
capacidade de deformacéo axial e aumentar a resisténcia do nuicleo, proporcionando
um colapso gradual e ductil, deve-se aumentar a pressao de confinamento.

Pesquisas redlizadas por MARTINEZ et al. (1984), SHAH & AHMAD
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(1982) e BJERKELI et a. (1990) tém mostrado que a pressdo lateral de
confinamento, obtida empregando-se armadura em espiral ou estribos, € menos
eficiente no aumento da tensdo Ultima do concreto e na deformabilidade do nicleo de
pilares de concreto de ato desempenho quando comparado com concreto de
resisténcia usual.

Varios sdo os fatores que influenciam no comportamento do concreto
confinado, tais como: quantidade, resisténcia, espacamento e detalhamento da
armadura de confinamento, dimensdo e geometria do elemento, quantidade e
distribuicdo da armadura longitudinal, espessura do recobrimento e resisténcia do

concreto.

421 Taxadearmadura de confinamento

A taxa de armadura de confinamento empregada esta diretamente relacionada
com a pressdo, que podera ser exercida pela armadura. Um aumento na taxa
volumétrica da armadura de confinamento corresponde a um aumento direto na
pressdo de confinamento, a qual proporciona um aumento na resisténcia e na
ductilidade. Isso pode ser percebido na tabela 4.1, a qual mostra deformabilidade de
pilares com diferentes taxas volumétricas. Quando se utilizaram armaduras com
resisténcia de plastificacdo de 379 MPa e 414 MPa, para confinar concretos com
resisténcia acompressdo de 50 MPa, com taxa volumétrica de 2,2% a 3,4%, ataxa de
deformacdo ductil do concreto ficou limitada a aproximadamente 3. Quando a taxa
volumétrica foi aumentada para 7,5%, a taxa de deformacdo ductil foi aumentada
para aproximadamente 12 ou até mais. Isso indica a necessidade de um aumento
significativo na taxa volumétrica, para pilares de concreto de alto desempenho, a fim
de que se tenham as mesmas deformabilidades usualmente esperadas para pilares de

concreto de resisténcia usual.

4.2.2 Resisténcia da armadura de confinamento

A resisténcia da armadura de confinamento desempenha um papel importante

no confinamento do concreto. Entretanto, tensdes de tragcdo na armadura transversal
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s80 geradas a partir da expansdo lateral do concreto, a qual por sua vez depende de
suas propriedades mecénicas. Se a deformacdo lateral do concreto ndo é ata o
suficiente para deformar a armadura transversal, provocando atas tensdes, a grande

capaci dade da armadura pode ndo ser utilizada.

TABELA 4.1 - Efeito dataxa volumétrica (f s) e (I s fy: /f'c) no aumento daresisténcia e nataxa de
deformago dictil segundo RAZVI et al. (1994).

PILAR f'c (MPa) fyt (M Pa) rs(%) roful f'c €g5/ €p1
C22 75 1364 2,1 0,38 18
C24 76 1364 4,2 0,76 7,6
C26 50 379 2,2 0,17 3,4
Cc27 50 379 2,2 0,17 3,2
C28 50 379 2,2 0,17 3,2
C32 50 414 7,5 0,62 12,6
C33 50 414 7,5 0,62 15,2
C34 50 414 7,5 0,62 11,9
C47 58 414 34 0,24 2,7
C34 50 414 7,5 0,62 11,9
Cc87 35 546 09 0,14 1,0
C93 36 546 17 0,26 1,0

€g5/€y; - taxa de deformagdo dlctil, determinada dividindo-se a deformagfo axial do concreto
confinado, quando se tem 85% da tensdo de pico no ramo descendente da curva, pela
deformacédo do concreto sem confinamento correspondente atensao de pico.

CUSSON et a.* (1992) apud RAZVI & SAATCIOGLU (1994) indicaram que
0 aumento na resisténcia da armadura de confinamento proporcionou uma melhora
na resisténcia e na tenacidade apenas para pilares bem confinados. Comparagtes
indicam que a deformabilidade de pilares permanecem inalteradas quando arazdo (r ¢
fye /f') € mantida, independentemente da resisténcia do concreto. Dessa forma, a
diminuicdo na deformabilidade do concreto devida ao aumento da resisténcia pode
ser compensada pelo aumento da taxa volumétrica (r s) e pelo aumento da resisténcia
da armadura de plastificaggo (f,;), de tal forma que o produto (r s f,;) seja aumentado

na mesma proporgao do aumento da resisténcia do concreto.

! CUSSON, D. & PAULTRE, P. & AITCIN, P. C. (1992). Le confinement des colonnes en beton a
haute performance par des entries rectangulaires. Annual Conference of the Canadian Society for
Civil Engineering. May 27-29. Quebec apud Razvi, S. R. & Murat Saatcioglu (1994). Strength
and deformability of confined high-strength concrete columns. ACI Sructural Journal.
Nov./Dez.
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HATANAKA & TANIGAWA? (1992) apud RAZVI & SAATCIOGLU
(1994) mostraram que arazéo I s fy; /f'c deve ser mantida constante, para se manter a

mesma ductilidade de pilares de concreto de resisténcia usual e concreto de ato

desempenho.

4.2.3 Espacamento da armadura de confinamento

O espacamento da armadura transversal € um parametro importante, que afeta
a distribuicdo da pressdo de confinamento, bem como a estabilidade da armadura
longitudinal. Espagamentos menores da armadura transversal aumentam a
uniformidade da pressdo lateral e melhoram a eficiéncia da armadura de
confinamento.

A tabela 4.2 mostra o efeito do espacamento da armadura transversal na taxa
de deformacdo ductil. Os resultados indicam melhora na ductilidade, com a reducéo
do espacamento dos estribos. Entretanto, variando-se somente 0 espacamento dos
estribos, ndo se consegue melhorar 0 mecanismo de confinamento, a menos que
outros parametros de confinamento sejam favoraveis, como taxa volumétrica e

resisténcia aplastificacdo da armadura.

TABELA 4.2 - Efeito do espacamento dos estribos na resisténcia e na taxa de deformagéo ddctil
obtidas por RAZVI et a. (1994).

PILAR f'c (MPa) rsfy (MPa) sh €g5/€01
C46 58 14,0 0,06 3.3
C4a7 58 14,0 0,06 2,7
C50 58 12,8 0,17 2,0
C51 58 12,8 0,17 1,8
C44 43 9,5 0,09 4,9
C45 43 9,5 0,09 4,4
C48 43 91 0,13 3.3
C49 43 9,1 0,13 3.0
C74 54 11,6 0,07 21
C75 54 11,6 0,07 18
C78 57 9,9 0,22 13
C79 57 9,9 0,22 1,4

2 HATANAKA, S. & TANIGAWA, Y. (1992). Lateral pressure requirements for compressive
concrete. Proceedings of 10th World Conference on Earthquake Engineering. Madrid. pp.2603-
2613 apud Razvi, S. R. & Murat Saatcioglu (1994). Strength and deformability of confined high-
strength concrete columns. ACI Structural Journal. Nov./Dez.
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Al HUSSAINI et al.® apud RAZVI & SAATCIOGLU (1994) observaram que
uma reducdo do espacamento dos estribos de 0,8 a 0,2 vezes a dimenséo do pilar

resultou num aumento daresisténcia (P/Agf'c) de apenas 6%.

424 Geometria da secao

A geometria da secd0 também interfere no confinamento obtido. E de
conhecimento geral que a armadura em espiral € mais eficiente no confinamento do
concreto do que os estribos retangulares. A superioridade das armaduras em espiral
advém da sua forma geométrica, a qual produz pressdes uniformes e continuas ao
redor da circunferéncia do nicleo. Os estribos produzem pressdoes ndo uniformes,
provocando concentragbes de pressdo nas extremidades. HATANAKA &
TANIGAWA (1992) relataram que a pressao produzida por um estribo quadrado é

cercade 0,3 a0,5 vezes a pressao fornecida por um estribo circular.

4.3 CRITERIOSDE PROJETO

Para que se tenha um confinamento e comportamento apropriado de pilares de
concreto de ato desempenho, € necessaria a utilizacdo de detalhamento apropriado
da secdo transversal do pilar, respeitando-se taxas minimas de armadura transversal e

armadura longitudinal.

4.3.1 Dimensdo minima para ospilares

Segundo a Norma Norueguesa as dimensdes minimas ndo devem ser menores
gue o0s seguintes valores:
&rea da segdo transversal menor que 40.000 mm?.
150 mm para dimensdo minima de pilares armados.

200 mm como menor dimensdo de pilares ndo armados.

3 AL-HUSSAINI, A. & REGAN, P. E. & XUE, H.Y. & RAMDANE, K. E. (1993). Behavior of HSC
columns under axia load. Proceedings of the symposium on high-strength concrete. Norway,
June 1993. p. 83-90 apud Razvi, S. R. & Murat Saatcioglu (1994). Strength and deformability of
confined high-strength concrete columns. ACI Sructural Journal. v.91, n.6, November-
Dezember. p.678-687.
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Ja 0 EUROCODE 2 define os seguintes valores como dimensdes minimas
para os pilares:
200 mm para pilares moldados “in situ”.

140 mm para pilares moldados horizontal mente.

4.3.2 Escolhadotipo dearmaduratransversal

A armadura transversal pode ser na forma de estribos ou em espira.
Entretanto, do total de pilares construidos, cerca de 95% sdo feitos empregando-se
estribos como armadura transversal. As armaduras em espirais podem ser circulares,
quadradas ou poligonais.

O confinamento proporcionado pela armadura em espiral € maior do que
aquele que se obtém empregando-se estribos. A armadura em espiral contém a
expansdo lateral do concreto provocada por um carregamento axial, estabelecendo
um estado triaxia de tensdo, no interior do nucleo do pilar. Quando se empregam
estribos, a restricdo aexpansdo lateral do concreto € menor, pois os estribos tendem a
se dobrar parafora.

Nos pilares, a medida que a carga maxima € alcancada, ao longo do
recobrimento do estribo e da espiral, desenvolvem-se fissuras verticais e
esmagamento do concreto até que se tenha a perda do recobrimento. Quando setem a
perda do recobrimento em pilares com estribos, a capacidade resistente do nuicleo que
permanece € menor que o esforco axial atuante, 0 que provoca esmagamento do
nucleo de concreto e flambagem das armaduras longitudinais. 1sso ocorre de repente,
sem avisos, e de maneira fragil. Em um pilar com armadura em espiral, quando o
recobrimento se vai, o pilar ndo sofre colapso imediatamente, devido aresisténcia do
nicleo ter sido aumentada pelo estado triaxial de tensdo. Em funcdo do
comportamento mais dictil obtido utilizando-se armaduras em espiral, o ACI 318-89
permite a utilizagdo do coeficiente de reducdo da resisténciaf = 0,75 para espiral e
0,70 para estribos. Apesar do melhor comportamento obtido em pilares com
armadura em espiral, os pilares com armadura em estribos sdo mais utilizados, em

func&o da sua facilidade de execugdo e menor custo.
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Nos pilares de concreto armado, 0s estribos sdo utilizados com o objetivo de
impedir flambagem das barras de armadura longitudinal para fora da superficie do
pilar, de manter a disposicdo das armaduras longitudinais durante a construcéo e de

proporcionar apropriado confinamento para os pilares.

4.3.3 Diametro minimo para os estribos

De acordo com ACI 318-89, o diametro minimo a ser utilizado para a
armadura transversal é de 9,5 mm, enquanto o EUROCODE 2 (1992) e a Norma
Inglesa BS 8110 recomendam o maior dos seguintes valores: 6 mm ou 1/4 do
maximo didmetro da armadura longitudinal. Entretanto, na Inglaterra, aguns

projetistas indicam como didmetro minimo 8 mm.

4.3.4 Espacamento maximo dos estribos

Com relagdo ao espacamento maximo dos estribos, o ACI 318-89
(sec.7.10.5.1, 2, 3) indica que o espacamento ndo deve exceder 16 vezes o diametro
da barra de armadura longitudinal, 48 vezes o diametro do estribo ou a menor
dimens3o do pilar.

O EUROCODE 2 e aNorma Inglesa BS 8110 indicam que o0 espacamento
dos estribos ndo deve exceder o menor dos seguintes valores: 12 vezes o diametro
minimo da armadura longitudinal, a menor dimensdo do pilar e 300 mm. Estes
valores devem ser reduzidos por um coeficiente 0,6, no caso de se¢des localizadas
acima e abaixo de vigas e lgjes, ao longo de uma altura igual a maior dimensdo da
secdo transversal do pilar. Ja a Norma Norueguesa recomenda que o espacamento
dos estribos ndo deve ser maior do que 15 vezes o didmetro da armadura
longitudinal. No caso da resisténcia a compressao superar 54 MPa (corpo-de-prova
cilindrico), os estribos devem ter o espacamento reduzido para 10 vezes o diametro
da armadura longitudinal e ser constituidos por barras com mossas e com didmetro

minimo de 10mm.
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4.35 Taxaminima paraarmadura transversal

XIE et al. (1997), através de um estudo paramétrico baseado em andlise
numeérica de pilares de concreto de alto desempenho (37,5 MPaa
75 MPa), armados com estribos, submetidos a um carregamento de compresséo
excéntrica, concluiram que a &rea minima de armadura transversal a ser utilizada
deve ser a &rea de armadura recomendada pelo ACI 318-89 (sec.21.4.4.1) para acédo
de sismo, a fim de que o pilar tenha um confinamento adequado e apresente um

comportamento ductil. As expressdes recomendadas sdo:

Ag

Agy = 03 (X )>< - 1) (ACI 318-89 eqg. 21-22) (4.2)

0,09 sh, xf &

Aq = : (ACI 318-89 eq. 21-23) (4.3)

yh
Ag, - dreatotal da secio transversal da armadura em estribos retangulares

A - érea da secBo transversal do elemento estrutural, medida até a parte externa da
armadura transversal

S - espacamento da armadura transversal, medida ao longo do eixo longitudinal do
elemento estrutural

he - dimensdo da secéo transversal do pilar, medida de centro a centro da armadura
de confinamento

fyh - resisténciade plastificagdo da armadura transversal
Introduzindo ataxa de armadura transversal (r¢) tem-se:

_ Ash
"7 ShATd ) (44

Rearranjando as expressoes (4.2) e (4.3), (rt) deve satisfazer as relagoes:

. €efg 6 U
't OSgAchﬂ 18 (4.5)

r¢s 0,09 (4.6)
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4.3.6 Escolha da configuracao dos estribos

No estudo paramétrico descrito anteriormente, realizado por XIE et a. (1997),
foi andisada uma série de pilares PA1l, PA2, PA3 e PA4, para se verificar a
influéncia da configuracdo do estribo. Os pilares apresentaram as caracteristicas

indicadas natabela 4.3 e configuracdes indicadas na figura 4.2.

TABELA 4.3 - Detalhe dos pilares armados com estribos utilizados no estudo paramétrico realizado
por XIE et a.(1997).

Secéo recob f'c arm. Armaduratransver sal
transv.
Elemento . fyo | €p. .
(mm) (mm) (M)Pa long. | diam. ba) | om) | cONfig:
PA1 350 x 350 20 75 8#25 | #10M | 400 40 A
M
PA2 350 x 350 20 75 8#25 | #10M | 400 60 B
M
PA3 350 x 350 20 75 8#25 | #10M | 400 80 C
M
PA4 350 x 350 20 75 8#25 | #10M | 400 80 D
M
A B C D

FIGURA 4.2 - Arranjo dos estribos do estudo parameétrico.
Nestes ensaios, todos 0s €l ementos seguiram as exigéncias minimas propostas
pelo ACI 318-89, para taxa de armadura transversal com relagdo asismo (r¢ [J0,09).
Todos os elementos tiveram um comportamento muito similar antes do
momento maximo. Entretanto, a configuracdo do estribo teve um efeito significativo
no comportamento do pilar, apos o ponto de momento maximo. Embora os quatro
elementos tivessem a mesma taxa de armadura transversal, os elementos com
espacamentos menores dos estribos tiveram um melhor comportamento do que
aquel es com espacamentos maiores, apds 0 momento méximo, conforme afigura4.3.
Os elementos PA3 e PA4 tiveram uma plastificacdo anterior aos elementos

PA1 e PA2, pois PA1 e PA2 possuiam espagamento menor. Para o elemento PA4 a
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capacidade a0 momento é mantida até a plastificacdo do estribo em forma de

diamante, para uma deformacgéo de 0,0056 na face comprimida. Isso indica que

estribos adicionais na forma de diamante fornecem mais confinamento do que

estribos duplos (tipo C).

Momento sobre a linha central (KNm})

4.3.7 Efeitodaresisténcia a plastificagdo da armadura transver sal

g 8 B 8 8 8

Momento maximo

Plastificagao das armaduras
longitudinais

PA3 Plastificagao dos estribos

-—O0—PA)
e PA2

-50

Deformagdo na face comprimida (x 0.001)

FIGURA 4.3 - Momento nalinha central x deformac&o por compresséo.

No referido estudo paramétrico, XIE et al. (1997) analisaram outras duas

séries de pilares PC e PV13, com o0 objetivo de analisar o efeito da resisténcia a

plastificagdo da armadura no comportamento dos pilares. As caracteristicas dos

elementos PC e PV 13 estdo indicadas natabela 4.4.

TABELA 4.4 - Detalhe dos pilares armados com estribos para o estudo paramétrico realizados por
XIE et al. (1997).

secdotransv. | recob. f'e arm. Armaduratransversal
Elemento A f . ;
mm mm MPa | long. w | €D | config.
(mm) (mm) | ( ) g. | diam. i || g g
PC1 350 x 350 20 75 8#25M | #10M 400 40 A
PC2 350 x 350 20 75 8#25M | #10M 600 60 A
PC3 350 x 350 20 75 8#25M | #10M 800 80 A
PV13 200 x 300 14 725 | 4#15M | #8M 401 | 100 A
PV13A 200 x 300 14 72,5 4#15M #8M 600 100 A
PV13B 200 x 300 14 72,5 4#15M #8M 800 100 A
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Todos os elementos da série PC tinham taxa de armadura transversal
r+ =0,09. Os elementos PV 13, PV13A e PV13B apresentavam, respectivamente, as
taxas de armadura r = 0,02, r{ = 0,04 e ry = 0,06, ndo atendendo & exigéncias do
ACI 318-89 para sismo. Como mostrado na figura 4.4, o comportamento antes do
momento maximo foi quase o0 mesmo para todos elementos da série PC. Ap6s o
ponto de momento maximo, os elementos com armadura transversal com menor
resisténcia de plastificagdo, e por isso menor espacamento dos estribos para se
manter (r = 0,09), tiveram maior capacidade de resistir a0 momento e acarga axial,
comparados com agueles com estribos com maior resisténcia de plastificagdo. Uma
vez que todos elementos da série PV13 eram idénticos, exceto pela resisténcia a
plastificacdo, eles tiveram comportamentos similares para momentos e cargas axiais

antes do ponto de momento méaximo.

Ponto de momento maximo

Plastificagdo dos
estribos

-—0—PCI
e Y

—— P

50 Fd Plastificagao da armadura \ b
longitudinal

IR\

Deformacgéo na face comprimida (x 0,001)

Momento sobre a linha central (kNm)
L)

FIGURA 4.4 - Momento nalinha central x deformag&o por compressgo.

Como mostrado na figura 4.5, as diferencas tornaram-se significativas depois
da plastificacdo dos estribos do elemento PV 13. Como esperado a plastificacéo dos
estribos foi retardada para os elementos que possuiam armadura com maior
resisténcia a plastificagdo, os quais obtiveram maior capacidade de resistir aos
momentos e aos carregamentos axiais. Entretanto, todos os e ementos desse grupo
tiveram um comportamento frégil, apés o0 momento maximo, quando comparados

com a série PC. Isso ocorreu, pois a quantidade de armadura transversal néo foi
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suficiente e o colapso do pilar ocorreu antes que o estado de tensdo triaxial fosse
suficientemente desenvolvido. 1sso sugere que a taxa de armadura minima necessaria
para produzir um comportamento ddctil, apds 0 momento maximo, é em torno de
0,09. O uso de estribos com atatensio de plastificagdo tem sido proposto como meio
de se manter o espacamento utilizado na pratica. Entretanto, a partir da andise das
séries PC3 e PV13, pode-se concluir que o espacamento € uma variavel mais

importante do que a resisténcia aplastificacdo do estribo.

160 Momento maximo
140 Plastificacao dos
estribos
120 } Vi3
13A

g

e V'] Y Ay

- V138

Plastificagao da armadura
longitudinal

Momento sobre a linha central {(KNm)

o & 8 & =®

'y 3 L
L T

3

3

Deformagdo na face comprimida (x 0,001)

FIGURA 4.5 - Momento nalinha central x deformag&o por compresséo.

4.3.8 Armadura longitudinal

Segundo a Norma Norueguesa, o didmetro minimo da armadura longitudinal
ndo deve ser menor do que 10 mm. JAo EUROCODE 2 (1992) e aNorma lInglesa
BS 8110 definem 12 mm como didmetro minimo para a armadura longitudinal.

A taxa minima de armadura longitudinal recomendada pela Norma

Norueguesa néo deve ser menor do que o maior dos seguintes valores:

xf
0,01A. ou o,2><A°Tsk‘>n

A. - é&eade concreto
fen - resisténcia(clbica) do concreto acompressio na estrutura

fg - resisténcia caracteristica da armadura



107

A Norma Inglesa recomenda como taxa minima para armadura longitudinal
0,4% da &rea da secdo transversal e como taxa méxima 6% da &rea da secéo
transversal para pilares moldados no local, 8% para pilares moldados na horizontal e
10% para locais de emenda.

O EUROCODE 2 (1992) indica como quantidade minima para armadura
longitudinal o valor obtido com a seguinte expressao:
Asmim = —O’lfSXNSd

yd

fyd - resisténcia de calculo de plastificagdo da armadura

Ny - forcaaxial de compressio

Ja como taxa méxima de armadura longitudinal, o EUROCODE 2 (1992)
indicao valor de 0,08 XA, mesmo para as regides de emenda

Para os pilares com secdo transversal em forma de poligonal, a armadura
longitudinal deve ser distribuida ao redor do perimetro da secdo, sendo colocada pelo
menos uma barra em cada canto.

A armadura longitudinal é garantida contra flambagem lateral se estiver
localizada, em um dos cantos de apoio do estribo ou se a barra estiver até uma
disténcia de 152 mm, conforme figura 4.6.

152 mm 152 mm

® @

pode ser maior
que 152 mm

FIGURA 4.6 - Distancia maxima permitida para armadura longitudinal sem contencdo do estribo.
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4.4 HIPOTESESDE CALCULO

Quando um pilar simétrico é submetido a uma carga axial (P), ocorrem

deformacdes longitudinais uniformes () ao longo da se¢éo, conforme figura 4.7.

R L R 1>/

FIGURA 4.7 - Deformag&o no pilar.

A aderéncia existente entre a armadura e o concreto faz com que a
deformacdo seja a mesma nestes dois materiais. Para qualquer deformacéo imposta, €
possivel computar as tensbes no concreto e no aco usando as curvas tenséo-

deformagéo respectivas a esses dois materiais.

4.4.1 Diagrama tensdo ver sus deformagdo

A curvatensdo-deformacao para o concreto de ato desempenho é diferente da
curva tensdo-deformacéo para o concreto de resisténcia normal. Ela apresenta uma
maior linearidade na parte ascendente da curva, deformacéo ligeiramente maior para
tensdo méxima e a parte descendente da curva torna-se mais ingreme a medida que a
resisténcia aumenta, conforme pode ser visto nafigura 4.8.

Recentemente, COLLINS et al. (1993) propuseram uma relacéo tensio-

deformacdo para concretos submetidos acompressdo que se aplica a todas as classes

de concreto. Segundo essarelacdo, S € calculado da seguinte maneira:

e
S = kg xf xS x n 4.
c™ "3 (‘d:e@: n- 1+(e. /eg)™ (4.7)
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® Present study
& Karr, Hanson and Capell

9ot  © Nilson and Slate
@ Ahmad and Shah 12
® Wischers

751"

™
Tenséo (psi)

Tenséao (MPa)
.
n
(2]

20

1 1

1 1 ! 1 1 1 1 1
0 0.001 0.002 0.003 0.004 0.005 0.001 0.002 0.003 0.004 0.005
Deformagéo (in/in} Deformagio (in/in)

FIGURA 4.8 - Curvas tensdo-deformag&o para concreto de alto desempenho sob compressio
axial. FONTE: SHAH & AHMAD (1994).

O fator k3 de reduc&o daresisténcia do concreto é dado por:

kg= 06+ (10/ f® £ 085 (4.8)

Na expressao (4.7) tem-se:

n=08+(f4/17) (MPa) (4.9)
k=067 + (f¢/62) (MPa) quando e;/eg>1 (4.10)
k=1 quando e;/egf1 (4.12)
e¢=(f& Ec)xy  (MPa) (4.12)

Ec = 3320,/f¢+6900 (MPa) (4.13)
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Ja o Codigo Modelo - MC90 (1991) do CEB-FIP apresenta o diagrama

tensdo-deformacdo para projeto indicado na figura (4.9), onde séo feitas restricoes

com relacdo a deformacdo Ultima, de acordo com a resisténcia a compressao do

concreto. O coeficiente de 0,85 na expressdo para o calculo da tensdo atuante no

concreto é indicado para considerar os efeitos de carregamento de longa duracgo.

No trecho onde g; < e, tem-se:

Scd = 085Tca-e2E 0 - gjﬂz i

€1 =0,002 e e, =0,0035 para fy 0150 MPa.
Para50 MPa< fy 080 MPatem-se:

= 0,0035 5°° (MPa)

N

Tea

0,85f oy

>
80 1 8011 80

FIGURA 4.9 - Diagrama tensdo-deformacéo.
FONTE: LIMA, F. B. (1997).

4.4.2 Capacidade de carga axial

(4.14)

(4.15)

A capacidade de cargatotal em um pilar submetido a carregamento axia (Po)

é dado pela somadas forgas P, e Ps.
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As forgas P. e P5 no concreto e no ago sfo iguais atensdo multiplicada pela

area correspondente.
Py = fyxAs , Ro=fdxA. , e fH=Cxfg

Baseado em ensaios, o ACI 318-89 define o valor de C = 0,85. Assim para
um pilar com armadura de plastificacéo bem definida, a capacidade de carga axial de
um pilar € dada pela expresséo (4.16).

Po = 085Xf G Ag - Ag) + fy XAg (4.16)

f ¢ - resisténciamédia do concreto acompressdo (corpo-de-prova cilindrico)
fy - resisténcia média de escoamento da armadura longitudinal
- somadas éreas das secles transversais das barras longitudinais

As
Ay - aeatotal dasecio transversal do pilar

Através do estudo de pilares com armaduras de grande resisténcia a
plastificagdo, submetidos a cargas maximas, o codigo do ACI 318-89 define a
resisténcia de plastificacdo da armadura como a tensdo obtida para uma deformacéo
de 0,0035.

Geramente, a maioria dos elementos submetidos a compressdo em uma
estrutura de concreto estdo submetidos a forca normal e a momento fletor. 1sso
ocorre, pois a carga ndo é centrada no pilar ou devido a momentos fletores ndo

balanceados, existentes nas extremidades das vigas, conforme figura 4.10.

. . rol o
(R (R

b ¢ ° I I I I
.

. . I I

FIGURA 4.10 - Cargaaxia e momento fletor atuando na extremidade do pilar.
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Quando um pilar esta submetido aacdo de momentos fletores, a maxima carga
axia gue ele pode suportar é diminuida em fungdo dos momentos, ou sgja, o pilar
pode suportar a méxima carga Py quando o momento for igual a zero. A relacéo da
capacidade de um pilar submetido a carga axial e a momento fletor fica melhor
entendida através de um diagrama de interag&o.

Em um pilar idealizado homogéneo e elastico, com resisténcia acompressao
(fo) igua a resisténcia atragdo (f,), o colapso so iria ocorrer quando a tensio

maxima (f,) fosse alcancada. Esta tensdo é dada por:

fo :%+¥ (4.17)
A = éareadasecfo transversal
| = momento deinércia
y = disténciado cg. até afibramais comprimida
P = Cargaaxial (positivana compressio)
M = momento (positivo no sentido horério)

A méxima carga axial que um pilar pode suportar ocorre quando 0 momento
atuante é igual a zero (M = 0), sendo dada por Pygx = foy = A. Similarmente, o
maximo momento que o pilar pode suportar ocorre quando a carga axial é igua a

fCU

I
zero (P =0),sendo Mgy = —y Substituindo na expresséo (4.17) tem-se:

+ =1 (4.18)

Essa relacdo € conhecida como equacdo de interagdo, porque ela mostra a
relacdo entre P e M no colapso. Nafigura4.11, tem-se o diagrama de iteracao, o qual
representa as combinagdes entre P e M que correspondem aresisténcia da secdo. Um
ponto dentro do diagrama, tal como o ponto B, representa uma combinacéo de P e M
que ndo causara colapso. Um ponto fora do diagrama, como o ponto A, ir4 exceder a

resisténcia da se¢do e portanto causard o colapso.
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A P/Pmax
10| na compressao
e A
°
1.0 B 1.0
M/Mmax M,/Mmax
momento negativo momento positivo
-10 P/Pmax
V¥ na tragdo

FIGURA 4.11 - Diagrama de interac8o paraum pilar eastico | foy | = | fru |-

O concreto armado ndo é um material eléstico e tem uma resisténcia atragéo
gue € menor do que a resisténcia acompressao. O calculo do diagrama de interacéo

para o concreto armado € um pouco mais complexo do que o de um material el astico.

4.4.3 Diagramadeinteracéo para pilaresde concreto

O diagrama de interacdo € obtido computando-se os valores de P e M, os
quais correspondem a um ponto particular no diagrama de interacgo. Cada ponto €
obtido assumindo-se uma determinada distribuicéo de deformagoes.

Na figura 4.12, esta representado o processo de calculo para uma particular
distribuicdo de deformacdo. A maxima deformacdo na compressido é estabelecida
como sendo 0,003, correspondendo ao colapso da segdo. A posicéo da linha neutra e

a deformacdo em cada nivel da armadura séo computadas a partir da distribuicéo de

deformacoes.
b &,,=0,003
— 0,85f;
° oL W X fe Co=ote
& 0=Bc e— C =085 qp
h d J
io e A, »{Z o — s T=n.
segdo deformagéo tensédo forcas internas forcas resultantes

FIGURA 4.12- P, e M, parauma dada distribuicso de deformagso.
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Os pontos importantes do diagrama de interagcdo sdo os indicados na figura
4.13. O ponto A corresponde a uma distribuicdo de deformagbes onde se tem
compressdo axial. No ponto B, tem-se esmagamento do concreto em uma face e
tensdo zero na outra. O ponto C representa o colapso balanceado, onde se tem uma

deformacdo de compressdo de 0,003 de um lado da secdo e deformagéo de tracéo de
(&), correspondente aplastificagéo da armadura tracionada. O ponto D corresponde a

uma distribuicdo de deformacdes onde a armadura tem uma deformacao
correspondente a vérias vezes a deformacdo de plastificacdo, antes que o concreto
alcance a deformacao ultima. 1sso implica em um comportamento dctil, ao contrério

do que ocorre no ponto B, onde se tem um colapso frégil.

compressao pura

@ @
L] L]
€4 Sy
e
A
_ o
B =
n colapso
~ / balanceado
E
S 5
: cT
© Ey
Y =
©
O D——
F Ewly

Momento (M)
FIGURA 4.13 - Distribuic&o de deformagtes correspondentes a pontos do diagrama de interagéo.

Como comentado anteriormente, a resisténcia de um pilar sobre carregamento
axia rea é dado pela expressdo (4.16). Entretanto, essa expressdo ndo pode ser
aplicada normalmente aestrutura, porque gquase sempre tem-se momentos atuando. E
como mostrado na figura 4.11, qualquer momento leva a uma redugdo na capacidade
de carga axial. Os momentos ocorrem em fun¢éo de momentos ndo balanceados nas

vigas, desaprumo do pilar e mal posicionamento da armadura longitudinal.
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Para levar em conta o efeito de momentos acidentais, o ACI 318-89
(sec.10.3.5 e 10.3.6) especifica que a maxima carga em um pilar ndo pode exceder
0,85 vezes o0 valor obtido pela expressdo (4.16), para pilares com armadura

transversal em espiral, e 0,8 vezes para pilares com armadura transversal em estribos.

Paaespird: f Py = 085 >{O,85f(5t(Ag- As)+fy(As)] (4.19)
Paraestribo: f xPyy = 080F >{O,85féI(Ag- AS)+fy(AS)] (4.20)

No projeto de pilares, a capacidade a carga axial e a momento devem
satisfazer o seguinte:

P.eMy 6 cargae momento fatorado aplicado ao pilar

P,eM, O resisténcianominal da se¢éo transversal do pilar

f @ fator dereducdo daresisténcia (€ 0 mesmo nas duas rel acdes)

O vaor de f € dado pelo ACI 318-89 (sec.9.3.2), sendo 0,7 para estribos e
0,75 para espiral, quando se tém altas cargas axiais, e varia até 0,9 quando se tem

flexdo pura. Para elementos nos quais fy ndo excede 414 MPa, com armadura

simétrica, e com (h-d’-ds)/h ndo menor do que 0,7, o valor de f pode ser aumentado

linearmente até 0,90 amedidaque f xR, diminui de 0,1xf &xAg até zero.

Tem-se, na figura 4.14, o procedimento de calculo dos pontos do diagrama de

interacéo (P, e M,,).
€..= 0,003 f. =0,85F/
d positiv,
e o o A, 7 < fey
d, s
d e a=a6.C
2 [ @ ASS s3 1 S {353
dl h [¢]
%2
@ ® A52 <—<P
se
e ® o4y | ifgi=ze —
segao deformacéo tensdo (todas positivas)

FIGURA 4.14 - Notagdo e convencdo de sinais.
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Deve-se calcular P, e M,, em relac@o ao centréide de uma dada distribuicéo
de deformacdes, com &y, = 0,003. A distribuicdo de deformacBes sera definida
através de &5 = Z.€, e €, = 0,003, como mostrado na figura 4.14. Cada distribuicao

de deformactes considerada correspondera a diferentes val ores arbitrérios escolhidos
de (2), onde vaores positivos de (Z) correspondem a deformagbes positivas
(compressao). O colapso balanceado ocorre para (Z = -1).

Através de semelhanca de triangul os tém-se:

® 0003 O

C=§0,003- 206, 5 1 (422

es =F 250003 (4.23)

€5 O sdo asdeformagdes em cada camada de armadura

di O distanciadamesma até afibramais comprimida

Dessa forma, pode-se calcular os valores de (c), (€y), (&) e assim por diante.

Para uma armadura el astopl astica tem-se fg = ey Es mas -f, Ofg;0f,.

As tensdes no concreto séo representadas pelo diagrama retangular de tens&o.
A atura do diagrama € dada por a=bg " ¢. O vaor de by é dado em fungdo da

resisténcia do concreto acompressao.

i085 b paafg £ 28 MPa
]f fe o

by = : 1,05- 0’05’§000ng b para 28< f4$<55MPa
065 b paafg > 55MPa

A seguir computam-se a forca de compresséo no concreto (C.) e as forgas em
cada camada das armaduras F«, Fs € assim por diante. Isto é feito multiplicando-se a

tensdo pela érea correspondente.

C. = (0,85f 4 xab) (4.24)
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Para o calculo das forgas nas armaduras, deve-se verificar se (a) € maior ou
menor que (d,).

Se for menor que (d,) entdo:
Fg = fg ¥Ag (4.25)

Se (a) for maior que (d;) entdo a &rea da armadura daquela camada ja foi
incluida no célculo de (C.), sendo portanto necessario subtrair 0,85xf ¢ defg antes de

computar Fg.
Fg = (fg - 085f @ xAg (4.26)

Asforcas resultantes C. e Fg a F« estéo indicadas nafigura 4.15.
A capacidade de carga axial P,, para a distribuicdo de tensdo assumida, €
dada pela seguinte expressao:

n
i=1

A capacidade resistente a momento M,,, para a distribuicdo de deformacéo

assumida, € feita computando-se os momentos de todas as forgas internas.

n
Mp = Ce g-g)+§ Fy {g-di) (4.28)
i=1

“lle o
d (h/2-d,)
dZ
. —
Q. (h/2~dg)
° (h/2-dyg)
(h/2-d))
® e
secéao forca na secao

FIGURA 4.15 - Forcas internas e distancias para 0s momentos.
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Para pilares com estribos, o valor de f aumenta linearmente de 0,7 a 0,9, a

medida que a capacidade de carga axial P,, diminui de P, até zero, onde P, éigual ao

menor dos seguintes valores: P, ou ?g’—%EXfcd:XAg = 0,143 f&xAg.

SeP,0P, & f =07 (4.29)

0.2P,

SeP,<P, & f=09- P
a

(4.30)

45 DIMENSIONAMENTO SEGUNDO O ACI 318-89

Tem-se a seguir os procedimentos indicados pelo ACI 318-89 (sec.10.11)
para cdculo de pilares esheltos. O método indicado pelo ACI 318-89 consiste na
majoragdo do momento. Quando aplicado ao pilar de um portico, o pilar é isolado e
substituido por um pilar articulado de comprimento equivalente (k/,) e carregado
com carga axial e momentos de primeira ordem que estéo atuando na extremidade do
pilar real. Define-se (k) como o fator de comprimento efetivo de elementos

comprimidos, o qual seraexplicado com mais detalhes no item 4.5.2.

45.1 Estimativa dasdimensdes

O estégio inicial do dimensionamento de um pilar consiste na estimativa das
dimensdes exigidas. N&o existe uma regra ssimples para se fazer isso, uma vez que a
capacidade de carga axial de uma dada secéo transversal varia dependendo do
momento que estd atuando na mesma.

Pode-se utilizar a expressdo (4.31), para estimativa da secdo do pilar,

adotando-se uma taxa de armadura longitudinal (r,) variando no intervalo

econdmico de 1% a 2%.

3 Ry
Ag° oas(Terfyn )

(4.31)

Ag = é&reabruta da seco transversal

R, = esforgo de compressdo axial majorado
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fd = resisténcia especificada do concreto acompressio

f y = resisténcia de plastificagcdo da armadura

rp = % (taxa de armadura longitudinal)

Essa expresséo tende a subestimar as dimensdes do pilar se existirem grandes momentos
atuando.

4.5.2 Verificacdo da esbeltez do pilar

A seguir deve-se verificar se o pilar € esbelto ou ndo. O ACI 318-89
(sec.10.11.4.1) define o seguinte limite para esbeltez de um pilar em uma estrutura

contraventada:

ke M
—U £ 34- 12><M—“t°) (4.32)
2

O ACI 318-89 (sec.10.11.4.2) define o seguinte limite para esbeltez de um

pilar em uma estrutura ndo contraventada.

kf—” £ 22 (4.33)

A secdo (10.11.2) do ACI 318-89 sugere que um pavimento pode ser

considerado contraventado se:
— é‘ PU >DU
Q= R £ 0,04 (4.34)
a R, = cargatota de todos os pilares de um andar
V, = éacortante naquele andar devida a cargas laterais

Dy, = éodeslocamento de 12 ordem do topo do andar relativo aparte inferior do andar

Uma estrutura ndo contraventada depende dos momentos resultantes dos
pilares, para resistir a cargas e deslocamentos laterais. Nas estruturas ndo
contraventadas, ndo € possivel considerar os pilares independentemente.

Nas expressoes (4.32) e (4.33) tem-se:

£y = véo livre do elemento submetido acompressdo, podendo ser a distancia de viga aviga,

lajealajeou aindavigaalge.

= raio de girag&o. Para secdo retangular (r = 0,3h).
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O vaor de (K) para um pilar eléstico é funcdo da rigidez relativa (y ) das

vigas e dos pilares, para cada extremidade do pilar. O valor de (y ) é dado por:

o

_ &(Ecdclly) _ ke
Y = ZE Ay - &k

(4.35)

O indice (c) érelativo aos pilares e o indice (b) & vigas.

Se o vaor de (y ) for igual a zero em uma extremidade do pilar, o pilar é
considerado completamente engastado nessa extremidade. Similarmente, se o valor
de (y ) tende ao infinito, o pilar é considerado perfeitamente rotulado nessa
extremidade.

Assim, amedida que (y ) se aproxima de zero nas duas extremidades de um
pilar, em uma estrutura contraventada, (k) se aproxima de 0,5, o vaor para
extremidade engastada de pilar. Quando (y ) se aproxima do infinito nas duas
extremidades de um pilar, em uma estrutura contraventada, (k) se aproxima de 1, o
valor paraum pilar biarticulado. Isto é ilustrado natabela4.5.

Na prética, ndo ocorre nem uma coisa € nem outra nas estruturas reais, ou
sgja, ndo ha pilar completamente engastado e nem perfeitamente rotulado. Segundo o
ACI 318-89, o valor de (k) para pilares em estruturas contraventadas ndo deve ser
tomado menor que 0,6 e no caso de estruturas deslocaveis ndo deve nunca ser tomado
menor que 1,2.

O vaor de (k) pode ser calculado utilizando-se &bacos como a da figura 4.16.
Para utilizar esse tipo de dbaco, (y ) é calculado nas duas extremidades do pilar,
usando-se a expressao (4.35) e o valor apropriado de (K) € encontrado ligando-se os

pontos, entre o valor de'y (notopo) €Y (nabase)-

4.5.3 Verificacdo dos momentos minimos

O ACI 318-89 (sec.10.11.5.4) estabelece que se deve fazer uma verificagéo
dos momentos minimos, no caso dos momentos fatorados serem pequenos ou
proximos de zero. Isto é feito considerando-se uma excentricidade minima, no

projeto de pilares esbeltos, conforme indicado a seguir.
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TABELA 4.5 - Coeficiente de comprimento efetivo para estruturas contraventadas.

TOPO K
articulaqlo
“l 0,70 081 091 095 1,00
elastico
(y =31 0,67 0,77 0,86 0,90 0,95
elastico
(y=16) 0,65 0,74 0,83 0,86 0,91
semi-rigido
= 0,58 0,67 0,74 0,77 0,81
engastado
7
= 0,50 0,58 0,65 0,67 0,70
engastado | semi-rigido | €eéstico elastico | articulado
2 T v =T1,6) (v =31 | K
PARTE INFERIOR

FONTE: MACGREGOR, J. G. (1988).

a) Se o céculo indicar que ndo h4 momento nas duas extremidades de um
elemento comprimido contraventado ou que a excentricidade computada €
menor que (0,6+0,03h)in, o valor de My, na expressdo (4.36) deve ser
baseado em uma excentricidade minima de (0,6+0,03h)in. A razéo

(M1p/M2p) Na expressio (4.39) deve ser determinado da seguinte maneira:

Quando as excentricidades calculadas nas extremidades forem
menores que (0,6+0,03h)in, os valores cal culados de momentos devem

ser utilizados para célculo de Myp/My, Na expressao (4.39).

Se o cédculo indicar que ndo had momento atuando nas duas

extremidades, M1,/M2, deve ser tomado igual al.



122

b) Se o cdculo indicar que ndo existem momentos atuando nas duas
extremidades, do elemento comprimido n&o contraventado, ou que as
excentricidades calculadas forem menores que (0,6+0,03h)in, Mys na
expressdo (4.36) deve ser baseado na excentricidade minima de

(0,6+0,03n)in.

45.4 Cargaaxial e momento majorados

O ACI 318-89 indica nasegdo (10.11.5.1) que os pilares devem ser projetados
utilizando-se a carga axial majorada (P,), da andlise convencional de pérticos, e o

momento majorado através da expressao:
Mc = dpxMpp +d gxMog (4.36)

Cm

T R
1'f>PC

310 (ACI eqg. 10.7) (4.37)

1
dg = i 310 (ACl eg.10.8) (4.38)
AR

Obs: f = 0,7 para pilares armados com estribos.

Para estruturas contraventadas, o ACI 318-89 (sec.10.11.5.1) fornece ds= 1.
Para elementos contraventados, impedidos de se deslocarem e sem esforgos

transversais entre os suportes, (C,,) deve ser tomado como:

M
Cm = O,6+O,4><M—;JZ3 04  (ACI eq.10-12) (4.39)

Para todos os outros casos, C, deve ser tomado igual a 1. Na expressao
(4.39), My, e My, sdo os momentos calculados utilizando-se andlise eléstica de 12
ordem, sendo My, 0 menor valor de momento e My, 0 maior valor. A convencéo de

sinal paraarazdo M1,/Myy € indicada nafigura4.17.
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10.0 3 T E 100 | | 5007 100 E 50,0
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20 4 - 20 100 ] i
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10 —+ 08 10 8.0 - 8.0
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0.8 T - 08 607 &0
0.7 ~ 0.7 5.0 - 5.0
0.6 -1 407 - 0.g 4.0 2.0 = 4.0
0.5 - 0. ] L
0] 1 o4 3.0 1 . 3.0
0.3 - 0.3 2.0 — 2.0
. 1 - | 1.5 |
0.2 06 L 02
- - 1.0+ = 1.0
0.1 T - 0.1 ] [
0 —4 05 L. 0 0 1.0 — 0
Estrutura contraventada Estrutura ndo contraventada

FIGURA 4.16 - Abaco para determinag&o do coeficiente de comprimento efetivo.
FONTE: MacGREGOR, J. G. (1988).

M2b M2b

>

M1b M1b

simples curvatura do pilar dupla curvatura do pilar
0<M1b/MRb<1 —1<M1b/M2b<0

FIGURA 4.17 - Convencdo de sinal para 0 momento.

2
po= PR (4.40)
(kfy)
E-X4)/25
g = (Feto)25 (4.41)

1+ bd
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Ec = 3320./fg+6900 MPa (4.42)

M, devido carg. perm. fatorad
| 4
| M, total fatorado|

bg (4.43)

Se P, excede f xP. na expressio (4.37), ou a Rjexcede f >a P;na
expressao (4.38), d, ou ds serdo negativos. Ta pilar ou pavimento serainstavel. Logo
se dy ou ds for encontrado negativo, o pilar deve ser alargado. Se tanto d, ou ds

excederem 2,0, deve-se providenciar um grande aumento para as se¢des dos pilares.

455 Momento atuando em duas dir ecbes

Um dos procedimentos recomendados pelo ACI 318-89, para o calculo de
pilares retangulares submetidos a momentos em duas direcdes (x e y), consiste em
substituir as excentricidades (e,) e (g,) por uma excentricidade equivalente (€),
sendo dessa maneira o pilar projetado para um momento em uma unica direcéo, aém
daforcanormal atuante.

Define-se (g) como a excentricidade paradlela o eixo (X) e (g) a
excentricidade paralela ao eixo (y), conforme figura 4.18. Dessa forma, o pilar pode

ser projetado para (Py) € 0 momento mgjorado M oy = Pu*eox onde:

a>ey
Cox =8+ X (4.44)

O coeficiente a é dado através das seguintes expressoes.

Ry

fdhg

py_©_fy+40000
f&Ayg 100000

£04b a = g?f),5+ 506 (ps)  (4.45)

] Py 9 fy+40000
f,31><Ag,'Z, 100000

R 04 b a = ?,3 305 (psi) (4.46)

fdhg

€ e : . .
Caso Ty 3 7" , 0 pilar deve ser projetado para (P,) € 0 momento majorado

— . — a >eX
Mox = Ry gy , sendo: egy = ey + Y (4.469)
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y | ey<
— T+ - = —(— >
(x)

|
‘ M,=P.ey
|

FIGURA - 4.18 - Secdo transversal com momentos em duas direcbes

Esse procedimento é limitado a pilares que séo simétricos com relacdo aos 2

eixos e com relagdo entre os lados % entre 0,5 e 2,0. A armadura deve estar

distribuida ao longo das quatro faces.

4.6 DIMENSIONAMENTO SEGUNDO A NORMA INGLESA BS 8110

Para o dimensionamento de pilares, uma das primeiras exigéncias consiste na
definicdo do tipo de pilar. O item 3.8.1.5 daBS 8110 classifica os pilares da seguinte
maneira:

Contraventado - Um pilar é considerado contraventado em um dado

plano, se a estabilidade lateral da estrutura como um todo é garantida por
paredes ou elementos de contraventamento, projetados para resistir todas

asforcgas laterais naquele plano.

N&o contraventado - Um pilar é considerado ndo contraventado em um

dado plano, se a estabilidade lateral naquele plano € garantida através do

pilar.
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4.6.1 Alturaefetivado pilar
Outro item importante relacionado ao comportamento do pilar consiste na
“adtura efetiva’ ou “comprimento efetivo” (/e), onde (/) estd relacionado com a

carga critica el astica de flambagem (N¢), a qual € calculada com a expressao (4.47).

2.
El
Ng = P B (4.47)

I
Sendo EI arigidez aflex&o no plano de flambagem.

l
A razéo i, ou sgja, a atura efetiva dividida pela atura livre do pilar,

depende das condi¢des de viculagio existentes nas extremidades dos pilares. Paraum
pilar contraventado e impedido de girar nas extremidades, tem-se teoricamente que a

14 . . . .
razéo ﬁ éigual a0,5. Se o pilar for articulado nas duas extremidades, assume-se

l . o . ~
gue a razéo ﬁ € igua a 1. Entretanto, esses valores séo idealizados, ndo sendo

obtidos na prética, pois € sabido que dificilmente tem-se um engaste perfeito. Em

l . . . ~_
uma estrutura real, a razdo i val depender da rigidez dos pilares em relacdo a

rigidez das vigas, sendo que para a vinculagdo de “engaste” o valor se aproxima de
0,75a0,5.
Para prética de projeto, a Norma Inglesa BS 8110 (sec. 3.8.1.6) indica que o

comprimento efetivo de um pilar pode ser calculado a partir da expresséo (4.48).
le=bXq (4.48)

1y O distancialivre até as vinculacOes (Iaje-lgje, lgje-viga, viga-viga)

b O édado pelastabelas4.6 e4.7.
TABELA 4.6 - Vaoresde b para pilares contraventados segundo BS 8110 (1985).

Cond. devinc. (topo) Condicéo de vinculacéo (base)

Engastado® | Parcialmenteengastado | Articulado®
)

Engastado 0,75 0,80 0,90
Parcialm. engast. 0,80 0,85 0,95
Articulado 0,90 0,95 1,00
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TABELA 4.7 - Vaoresde b para pilares ndo contraventados segundo BS 8110 (1955).

Cond. devinc. (topo) Condicéo de vinculacéo (base)

Engastado® | Parciaimenteengastado | Articulado®
)

Engastado 1,2 1,3 1,6
Parcialm. engast. 1,3 15 18
Articulado 16 1,8

(1) O pilar é conectado monoliticamente de cada lado com as vigas, as quais
apresentam altura igual a espessura do pilar no plano considerado.
Quando o pilar é ligado a uma estrutura de fundacdo, esta deve ser
projetada para resistir amomento.

(2) O pilar é conectado a vigas e lgjes de cada lado, as quais possuem altura
menor do que a espessura do pilar no plano considerado.

(3) O pilar é conectado a elementos os quais, embora ndo projetados para
impedir a rotacdo do pilar, acabam fornecendo uma certa restricéo
nominal.

4.6.2 Limitedeesbeltez

G . ~ 1 £
Um pilar € considerado pouco esbelto quando ambas as razdes %‘ e %y

s80 menores do que 15 (para pilar contraventado) e 10 (para pilar ndo contraventado).
O pilar é classificado como eshbelto quando alguma das razdes descritas
anteriormente for maior do que 15 (para pilar contraventado) e 10 (para pilar ndo
contraventado). Nessas defini¢des, (h) € a dimensdo da secdo transversal do pilar no
plano de flexdo, quando a flex&o ocorre sobre 0 eixo de maior inércia, com o
comprimento efetivo (/). As dimensdes (b) e (/) referem-se ao eixo de menor
inércia. Segundo a (sec. 3.8.1.7) da BS 8110, para qualquer pilar, contraventado ou
ndo contraventado, a distancia livre (/p) ndo deve exceder 60 vezes a espessura do
pilar.

No caso de pilares ndo contraventados, pode-se dispensar a verificacdo de

l
deslocamento quando a média de Te (sendo h a dimenséo no plano de flexéo),
considerando-se todos os pilares de um determinado nivel, ndo for maior do que 30.
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4.6.3 Momento minimo

A Norma Inglesa BS 8110 (sec. 3.8.2.3) indica que é necess&rio considerar
gue a carga estd atuando com uma excentricidade minima, mesmo para 0s casos onde
se considera apenas a carga axia, dizendo ainda que as secOes transversais dos
pilares ndo devem ser calculadas para resistirem a acdo de momentos inferiores aos
momentos produzidos pela carga axial Ultima multiplicada pela excentricidade
minima. O valor da excentricidade minima deve ser tomado como 0,05 vezes a

dimensao total do pilar no plano de flex&o considerado, mas ndo mais do que 20 mm.

4.6.4 Pilaresesbeltos

No dimensionamento de pilares esbeltos deve-se levar em consideracéo os
momentos adicionais provocados pelo deslocamento lateral do pilar carregado. O
comportamento e 0os momentos de projeto de pilares contraventados e ndo
contraventados séo diferentes e devem ser tratados separadamente, porém o calculo
do momento adicional € comum a ambos. A expressdo (4.49) é indicada para o

célculo do momento adicional.

Madd = N>y (4.49)

N O cargaaxia ultimaatuando no pilar

ay O €0 deslocamento tomado como: by XK >h

_ 1 ley2
Pa = 2000 {b¢) (4.50)

b O éamenor dimensdo do pilar

Alguns valores de b, podem ser obtidos a partir da tabela 4.8.

TABELA 4.8 - Vaoresde bg segundo a BS 8110 (1985).

oo | 12 | 15 | 20 | 25 | 30 | 35 | 40 | 45 | 50 | 55 | 60

b, o007 ( 011 { 0,20 { 0,31 | 045 | 061 | 0,80 | 1,01 | 1,25 | 151 | 1,80

/e € h sGo sempre no plano de flex&o em consideracéo, e quando se considera flex&o em
duas diregdes, numadirecéo tem-se /e, € h e naoutra /e, € b.



129

K é um coeficiente de reducdo, o qua corrige o deslocamento para levar em conta a
influéncia da carga axial. O procedimento de obtencdo do valor K sera explicado
posteriormente, podendo inicialmente ser tomado igual al.

4.6.5 Pilaresesheltos contraventados

No caso de pilares contraventados, as extremidades dos pilares sdo fixadas na
posicdo mas ndo na diregdo. A figura 4.19 reproduz a figura 3.20 da Norma Inglesa
BS 8110 eindica que o diagramafinal € um conjunto de casos possiveis.

A Norma Inglesa BS 8110 indica que o maximo momento adicional pode ser
assumido ocorrer na meia altura do pilar. A partir do diagrama da figura 4.20, pode-
se perceber que 0 maximo momento pode ocorrer em alguma posicdo ao longo da
altura do pilar. Por essa razéo, a BS 8110 estabelece (sec. 3.8.3.2) que o0 momento

inicial (M;) deve ser tomado de acordo com a expresséo:
M; = 0,4xMq +0,6xM» (4.51)

M; O é o menor momento inicial atuando na extremidade do pilar, tomado
com sinal negativo caso o pilar apresente uma dupla curvatura.

M, O é 0 maior momento inicial tomado com sinal positivo.

Madd (M
N\ M2 2
\ N
)
J 7771_774 Madd
/
|
\ Z ya yod
AN Ml \ M
mom. o (1 =)
adicionais

1niclals mom. de pFOj.

FIGURA - 4.19 - Momentos em um pilar contraventado

A partir do diagrama da figura 4.19 tem-se que 0 momento de projeto (M
para 0 eixo de maior inércia e My para 0 eixo de menor inércia) € o maior vaor
obtido a partir das expressdes (4.52), (4.53), (4.54) e (4.55).
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M; (4.52)

M + Magd (4.53)
M

N emim (4.55)

M; é obtido conforme expressao (4.51).

+M2 +M2
4
JrM[]L 7M1
curvatura dupla
simples curvatura

FIGURA - 4.20 - Maximo momento gque pode ocorrer ao longo da alturado pilar

Para o cdlculo de pilares esbeltos contraventados, devem-se analisar 0s

seguintesitens.

Item 1. - Flexdo em relacéo ao eixo de menor inércia.

Para flexdo em relacdo ao eixo de menor inércia, o pilar deve ser projetado
para a carga axia ultima (N), juntamente com o momento total (M), que é o maior
valor obtido a partir das expressdes (4.52), (4.53), (4.54), (4.55).

Item 2. - Flexdo em relacéo ao eixo de maior inércia.
Para flexdo com relacéo ao eixo de maior inércia, devem-se considerar duas
condicoes:

a) A relagdo entre o maior lado e o menor lado do pilar € menor do que 3.

l
b) We 020
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Caso 1. Se ambas as condicdes (a) e (b) sdo satisfeitas, entdo o pilar é
calculado para (N) e (M), utilizando-se os mesmos procedimentos indicados
no item 1, sendo (M;) e (M2) os momentos com relacdo ao eixo de maior

inércia.

Caso 2. Se alguma das condicdes (a) ou (b) ndo forem satisfeitas, entdo o
pilar é dimensionado levando-se em conta a atuacdo de momentos nas duas
direcdes, com momento inicial zero sobre 0 eixo de menor inércia, conforme

item 3.

Item 3. - Momento ocorrendo em duas direcdes.

a) O valor de My (momento em relagdo ao eixo de menor inércia) é obtido
como 0 maior momento indicado pelas expressdes (4.52), (4.53), (4.54),
(4.55), conforme item 1.

b) O valor de My (momento em relacdo ao eixo de maior inércia) € obtido
como o0 maior momento indicado pelas expressdes (4.51), (4.52), (4.53),
(4.54), conforme item 1, exceto que:

M; e M, sdo agora os momentos iniciais com relagdo ao eixo de maior
inércia

Magg € calculado de acordo com a expressdo (4.49). Entretanto, na
obtencdo de (b,) o valor de (b') nesse caso particular deve ser tomado igual

(h), ou sgja, a dimensdo no plano de flex&o.

c) O pilar é entéo caculado para carga axia ultima (N), mais 0s momentos

nas duas diregoes (M) e (My) usando as seguintes expressoes.

Paraﬂ 3 ﬂ tem-se:
h¢ b¢ '

Mg = My +b exMy, (4.56)
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¢
Mg = My +b oM, (4.57)

h" = dimensdo da se¢do na direcdo perpendicular ao eixo de maior inércia
(x-x), conforme figura4.21.

b® = dimensdo perpendicular a0 eixo de menor inércia (y-y), conforme
figura4.21.

b = valor obtido a partir databela 4.9

Obs: M, e M, ndo devem ser tomados menoresdo que N~ €mim

TABELA 4.9 - Valoresde b paraas expressies (4.56) e (4.57) - BS8110: sec. 3.8.4.5

N 0 0,1 0,2 0,3 0,4 0,5 10,6

fewbh

b 1,00 0,88 0,77 0,65 0,53 0,42 0,30

fou = resisténcia caracteristica do concreto acompressao (CP cubico)

7N,

FIGURA - 4.21 - Momentos atuando nas duas directes
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4.6.6 Pilaresesheltos ndo contraventados

Para os pilares ndo contraventados as extremidades sdo livres com relacéo a
posicdo e a direcdo. No caso de pilares contraventados, pode-se lidar com o
deslocamento de apenas um pilar. Porém para os pilares ndo contraventados, deve-se
ter em mente que todos os pilares de um determinado nivel irdo se deslocar
lateralmente na mesma quantidade. Dessa forma, é necessario calcular o
deslocamento médio para todos os pilares de um andar particular e isso pode ser feito
COM a seguinte expressao:

[}

a a,

ayy =Y (4.58)

n O éonumero de pilares envolvidos

Na determinagéo de a, deve-se utilizar o coeficiente (K), tomado igual a 1.

Uma vez calculado o valor de a,, a Norma Inglesa sugere que sgja feita uma
comparacdo entre os valores de a, e a,y € se caso a, for maior do que duas vezes a,
o valor calculado de a,, deve ser rejeitado e uma nova média deve ser calculada com
base no valor modificado de (n).

Como as vinculagbes podem se deslocar lateralmente, os diagramas de
momentos fletores s&o como mostrado na figura 4.22, e pode ser visto que o
momento adicional ird aumentar os momentos iniciais nas extremidades dos pilares,

ao invés de aumentar ao longo da altura do pilar.

N Mo Maaq

—

I
/
_I_ =

/

FIGURA - 4.22 - Momentos em um pilar esbelto ndo contraventado

M1

mom.

iniciais

-

/

moim.

adicionais

mom. de
projeto
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Para o calculo de pilares esheltos ndo contraventados deve-se analisar 0s
seguintesitens.

Item 1. - Flex&o em relacdo ao eixo de maior ou menor inércia, onde (h), o

comprimento do lado maior, € menor do que trés vezes o comprimento do

lado menor (3Db).

~ . o le .
a) Paraflex&o sobre 0 eixo de maior inércia, com We n&o maior do que 20, 0

momento de projeto pode ocorrer tanto na parte inferior como na parte
superior do pilar. Se M, € maior do que M; e ocorre na vinculagdo mais
rigida, tem-se:

M = Mo + Mgqq (4.59)

Mada € funcéo de b, e M ndo pode ser menor do que N * emim

4
b) Paraflexdo em relacéo ao eixo de maior inércia com We maior do que 20,

0 pilar deve ser tratado como um pilar com momentos atuando em duas
direcbes (conforme item 3) com momento zero sobre o eixo de menor
inércia. Como 0s momentos adicionais séo somados no topo e na base do
pilar, onde as extremidades sdo ligadas monoliticamente com outros
elementos, deve-se portanto projetar os elementos pararesistir ab momento
adicional aplicado nas extremidades dos pilares juntamente com aqueles
cal culados usando os métodos analiticos normais.

c) Flexdo em relagdo a0 eixo de menor inércia € obtida como indicado

. L . . ~
anteriormente, exceto onde Te for maior do que 20 (sendo b a dimenséo

obtida no plano de flex&o), pois neste caso deve-se seguir o item (1b).
Item 2. - Flexd em relacdo ao eixo de maior ou menor inércia, onde h é
igual a3b ou maior.
a) Paraflexdo em relac8o ao eixo de maior inércia, tratar igual item (1b).
b) Paraflexéo em relacdo ao eixo de menor inércia, tratar igual item (1c).
[tem 3. - Momentos atuando em duas direcOes. As mesmas consideraces
feitas para pilares contraventados ainda se aplicam, mas 0s momentos totais

em relacdo a cada eixo seréo no topo e na base do pilar.
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EXEMPLOSDE DIMENSIONAMENTO

Neste capitulo sdo apresentados exemplos de dimensionamento de um pilar
central, de um pilar de extremidade e de um pilar de canto, de acordo com o0s
procedimentos recomendado pelo ACI 318-89, e exemplos de dimensionamento de
pilar contraventado e nd&o contraventado, de acordo com as recomendacdes existentes

naNormaInglesaBS 8110.

5.1 EXEMPLO DE DIMENSIONAMENTO SEGUNDO O ACI 318-89

Tem-se, na figura 5.1, planta e corte de um edificio de 5 pavimentos. O
edificio é revestido com painéis sem funcdo estrutural. N&o existe parede estrutural
ou elementos de contraventamento. As vigas na direcéo norte-sul séo todas de 45 cm
de largurapor 80 cm de altura. A laje possui espessurade 18 cm.

A seguir tem-se os esforcos devidos a forcas verticais, atuando ao nivel do
primeiro andar. Adotou-se f'c = 55 MPaefy, = 414 MPa.

TABELA 5.1 - Esforgos nos pilares devidos aforcas verticais.

Esfor cos Pilar de canto Pilar extremidade | Pilar interior
forcaaxial 1460 kN 2082 kN 3532 kN

momento no topo -11931 kKN.cm -16948 kKN.cm 1315 kN.cm

momento na base -13965 kN.cm -19931 kN.cm 2427 kN.cm

Os momentos sdo positivos no sentido anti-horario.
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52 DIMENSIONAMENTO DE PILAR INTERIOR

Apresenta-se, a seguir, o procedimento de calculo de um pilar interior
localizado no portico marcado com o eixo n° 3 (3B), conforme figura 5.1.
Considerou-se o carregamento devido a forcas de gravidade atuando no nivel do

primeiro andar.

5.2.1 Pré-dimensionamento da segdo do pilar

Inicialmente, adota-se uma taxa de armadura longitudinal r , = 0,015.

Py _ 3532

- 2
Ag® 0as(ferfyx,) ~ 0A5(s5+aLa’ 015 — 128229cm™  (5.1)

Adota-se a se¢éo de 45 cm x 45 cm para os pilares interiores, resultando em
uma area da secdo transversal superior a prevista pela expresséo (5.1). Entretanto, ja
estd sendo levada em conta a agdo dos momentos. Assume-se gque os pilares do nivel

superior e inferior apresentem a mesma secéo de 45 cm x 45 cm.
5.2.2 Verificagdo da esbeltez do pilar
O ACI 318-89 define um pilar ndo contraventado como sendo esbelto se:
ke,

— 3 22
r

O valor de (k) ndo é conhecido neste momento; entretanto ele ndo deve ser

menor que 1,2 e portanto utiliza-se 1,2.

,=550cm-80cm=470cm = r=0,3h = 0,3(45) = 13,5cm

kly 1,27 470
r ~ 135

= 41,78 b 41,78 3 22 b pilar esbelto
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BBOLCHI

CORTE A-A

FIGURA - 5.1 - Esguema de edificio de 5 pavimentos.

FONTE: MacGREGOR, J. G. (1988).
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5.2.3 Verificagdo dos momentos minimos

Os pilares esbeltos devem ser projetados com uma excentricidade minima de
(0,6+0,03h)in.
= 45cm = 17,72in
= (0,6+0,03x17,72) = 1,13in = 2,87cm
Py *8mim = 3532x 2,87 = 10151 kKN.cm

Para carregamento devido a acdo de gravidade = Mys = 0. Uma vez que esse
portico ndo é contraventado deve-se adotar Mys = 10151 kN.cm, My, = 2427 kN.cm,
P, = 3532 kN.

524 Céalculodo fator de comprimento efetivo

Para o célculo do valor de (k), pode-se utilizar a figura 4.16, onde (y ) é
baseado em Ec.l4 (pilares) e E..l4 (vigas).

15 para os pilares

a) Célculode
EC

Ec = 3320 ,/f ¢+ 6900MPa

Ec =3320+/55+6900 = 31521,78 MPa = 3152,18 kN/cm?

_bh3 _ 45 45° _ 4
Ig— 0 - D =341719 cm

pilaresacimado 2° andar - /.=320cm

El 3152,18 © 341719

Z = 320 = 3366124 kN.cm

pilaresentreo 1° eo0 2° andar - /. =550 cm

E| _ 315218 341719

N = 550 = 1958472 KN.cm

pilaresabaixodo 1° andar - /.=320cm

El 3152,18 © 341719

Z = 320 = 3366124 kN.cm
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b) Calculo de % para asvigas

(entreoseixos A e B ao longo da linha 3)

_bh® _ 45" 80° _ 4 —
lg= 1 - D =1920000cm™ - /,=922cm

El 3152,18 ©~ 1920000

E = 9o = 6564193 kN.cm

(entreoseixosB eC aolongodalinha3) - /,=914cm

El 3152,18 ©~ 1920000

E = o4 = 6621647 kN.cm

c) Célculodey ek (pilaresinteriores)

. o
y = a(Bexl) &k
3 by — &k
_ 3366124 + 1958472 _
Y topo = ¥ base = 6564103 + 6621647 0404

= 0,66 - com contraventamento

o 1k
A partir dafigura4.16 = % k = 1,13 - sem contraventamento

Vaor minimo dek = 1,2 (para estrutura ndo contraventada)

d) Céalculodey ek (pilaresextremidade, paredenorteesul)

Dois pilares e uma viga se encontram no topo dos pilares de extremidade no
primeiro andar.

_ 3366124 + 1958472 _
Y topo = 6564193 = 0,811

A parte inferior dos pilares externos para A-2 até A-6 e D-2 até D-6 sdo

suportados por uma pilastra construida na parede do subsolo. Quando o poértico esta
sendo deslocado na direcdo norte-sul, a rigidez do pilar e da parede com relagéo ao
momento na direcéo do eixo paralelo a parede serd tomada a mesma para um pilar de

mesmo tamanho.

Como resultado tem-se quUey |, pase = 0811
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0,75 - com contraventamento
1,25 - sem contraventamento

~ X
]

A partir dafigura4.16 = |
i

e) Calculodey ek (pilares de canto e pilares da parede lateral paralela a
diregdo norte - sul (A-1,B-1, C-1, D-1e A-7 aD-7).
Esses pilares sGo aproximadamente engastados na base pela parede do
térreo, aqual € perpendicular ao eixo de flexdo que esta sendo considerado.

0,65 - com contraventamento
1,2 - sem contraventamento

|
Com base natabela4.5 tem-se! | K =
ik =

Valor minimo de k = 1,2 (para estrutura ndo contraventada).

5.25 Calculodo momento fatorado (M)

(Eclg)i2s }Ec = 3152,18 kN /cm?
|
i

El =
1+bg lg = 341719 cm*

Pilar_interior:
Dado: Parcela de momento devido a carga permanente fatorada = 868 kN.m.

= Mom. devido carg. perm. fatorada = 1,4 x 868 = 1215 kN.cm
by = (mom. carg. perm. fatorada) / (mom. carg. total fatorada)

_ 215 _
by = m = 0,501

_ (3152,18x 341719)/2,5 _ 2
El = 1+ 0501 = 287051245 kN.cm

Pilar_extremidade:
Dado: Parcela de momento devido a carga permanente fatorada = 8216 KN.m

= Mom. devido carg. perm. fatorada = 1,4 x 8216 = 11502 kN.cm
by = (mom. carg. perm. fatorada) / (mom. carg. total fatorada)

1502
by = {lgeay = 0577

_ (3152,18x 341719)/25 )
El = 10577 = 273217450 kN.cm
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Pilar de canto:

Dado: Parcela de momento devido a carga permanente fatorada = 5735 kN.m.
= Mom. devido carg. perm. fatorada = 1,4 x 5735 = 8029 kN.cm

bg = (mom. carg. perm. fatorada) / (mom. carg. total. fatorada)

_ |8029| _
by = 13065 0,575

_ (3152,18x 341719)/25 ’
El = 1+ 0575 = 273564393 kN.cm

Momento majorado (pilar interior) P Mg =dpxMop +dg xMog

1
a Ry
LféF’c

Nos andares existem 4 pilares de canto cada um com P, = 1460 kN, 14 pilares
de extremidade cada um com P, = 2082 kN e 10 pilares interiores cada um com
Py = 3532 kN.

a P, =4%1460) + 14X2082) + 10%3532) = 70308 kN
Pc paraospilaresinteriores
b = DZEl _ p? 287051245 _ gooni
© 7 (key)? (1,20° 470)2

P. paraos pilares de extremidade (paredes norte e sul)

2 2-
— p°El  _ p° 273217450 _ 7813 kN

(ke y)? (1,25 470)2

Fe

P. para os pilares de canto (paredes paralelas a direcao N-S)

2 2-
_ p%El _ p® 273564398 _ gyan i

(key)? (1,20" 470)2

[

& P, = 10(7813) + 10 (8906) + 8 (8488) = 235094 kN
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_ 1 _ 1 -
ds = —aR — U= 1. 70308 = L5
I o p 0,7 235004
ak

Se dg excede 2,0, deve-se considerar arigidez do portico.

M. paraopilar interior

C I
dp=—"p- 010 = Cm:O,6+O,4>§I\\:—2”;g3 04
R

Como os dois momentos (M1, € M2y) S0 no sentido anti-horério, o pilar sera

fletido com dupla curvatura, sendo, portanto, M1, negativo.

M , .
M—]b = & negativo (dupla curvatura)
2b

- 1315) _ -
Cn=06+04 ><- 2427) =038301004 = C,=04

2
pczig% = (,=470cm / El = 287051245 kN.cm?
u

2.
, =B 2BTOS1245 _ 5\
(0,66" 470)

_ 04
dp = 1. 3532
07 29443

=048301 = dy=1

Para o pilar interior o momento fatorado (M) éigual a
M:=1x 2497 + 1,75 x 10151 = 20261 KN.cm
Resumindo tem-se:

Pilar interior: P,=3532kN e M;=20261 kN.cm

5.2.6 Determinacdo da armadura

Mo _ 20061 _ 5240

€=R T B2
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e 574

h= a5 - 0128 £02cm = armadura nas 4 faces

Adotando-se 0 recobrimento indicado na figura 5.2 e supondo um

determinado diametro da armadura, calcula-se (d ).

_ dist. entre niveis de armadura _ 45- 24(2,5+0,63+0,625)
d= - = =
alturado pilar 45

= 0,83

Para que se possa utilizar os &bacos das figuras 5.10 (n° 7.7.3) e 5.11
(n° 7.7.4), devem-se calcular os seguintes valores de Py/Ag e My/Agh.

R, (Kip) — 3532 kN = 253 K|p/|n2 =253 Ksi

Ag(in®) 45 45cm?

M (Kip.in) _ 20261kN = 0.322 K|p/|n2 = 0,322 Ksi

Agh (in®) 45 45 45cm?

d=075= r; =001 e d =09 = r, =001

Interpolando parad =0,83 = r, =0,01
Ag=r1, Ay = Ag=0,01x 45 x 45 = 20,25 cm?

Adotando-sef 12,5 mm = tem-se 16 barras, conforme figura5.3.

2,5cm
a
@ ® 7\ N
. 6,3mm
P 12,5mm
2 @
45cm
® @ @
45cm

FIGURA - 5.2 - Recobrimento e dimensdes do pilar - (cAculode d )
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2,5cm
B
® 8 kN
@
16012,56mm
45cm
®
e @
45cm

FIGURA - 5.3 - Se¢8o transversal e armaduras adotadas (pilar interior).

5.3 DIMENSIONAMENTO DE PILAR DE EXTREMIDADE

E apresentado a seguir o célculo de um pilar de extremidade do portico
localizado ao longo do eixo n° 3, ao nivel do primeiro andar, para carregamento
devido a forca de gravidade, a partir dos procedimentos recomendados pelo

ACI 318-89.

5.3.1 Pré-dimensionamento da secdo do pilar de extremidade

Inicialmente, adota-se uma taxa de armadura longitudinal r , = 0,015.

Py _ 2082 _ )
Ag ® 045{f &+ f,x,) ~ 045{55+414" 0,015) ~ 75587 cm (5.2)

Adota-se a secdo de 45 cm x 45 cm para os pilares de extremidade, resultando
em uma area da se¢do transversal superior a prevista pela expressao (5.2). Entretanto,
jA esta sendo levada em conta a acdo dos momentos. Assume-se que os pilares do

nivel superior e inferior apresentem a mesma secdo de 45 cm x 45 cm.

5.3.2 Verificagdo da esbeltez do pilar

Conformeitem 5.2.2, trata-se de pilar esbelto.
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5.3.3 Verificagdo dos momentos minimos

Os pilares esbeltos devem ser projetados com uma excentricidade minima de
(0,6+0,03h)in.
= 45cm = 17,72in
= (0,60+0,03x17,72) = 1,13in = 2,87 cm
P, %im = 2082 x 2,87 = 5975 kN.cm

Para carregamento devido a gravidade = M,s = 0. Sendo esse portico nédo
contraventado, deve-se tomar My = 5975 kN.cm, My = 19931 KkN.cm,
P, = 2082 kN.

5.3.4 Calculodo fator de comprimento efetivo

Conformeitem 5.2.4.

5.3.5 Calculodo momento fatorado (M)

- (Eclg)/2s }Ec = 3152,18 kN /cm?
- T ainh. |
1+bg flg = 341719 cm*

Célculo de dg conformeitem 5.2.5.

__ 1 _ 1 _
ds = —am ds =05 — = L75
TR 0,7 235094

dp = C’gj 010 = C,,=06+04 M—mg3 0,4
1- e 2b

Como os dois momentos (M1, € Mg,) sd0 no sentido horério, o pilar sera

fletido com dupla curvatura, sendo portanto, M;, negativo.

M , .
M—”’ = & negativo (dupla curvatura)
2b
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_ 16948\ _ _
Cn —0,6+O,4>{- 19931) =0260 004 = C, = 04

p. - D’El

e > = [(,=470cm / El = 273217450 kN.cm®
(kfy)

_p?’ 273217450
" (0,75 470)2

= 21702 kN

_ 04 _ -
Oh =5y — =0464 01 = dp=1

1677 21702
Para o pilar de extremidade o momento fatorado (M) éigual a
M:=1x 19931 + 1,75 x 5975 = 30387 kN.cm

Resumindo tem-se;

Pilar extremidade: P, =2082 kN e M. =30387 kN.cm

5.3.6 Determinacdo da armadura

_Mc _ 30887 _
e= P, - 2082 14,6 cm
e 146 3
r= 25 - 03242 02cm = armadura apenas em 2 faces

Adotando-se 0 recobrimento indicado na figura 54 e supondo um
determinado didmetro da armadura, calcula-se (d ).

g = dist. entreniveisdearmadura _, 4 _ 45- 2X2,5+0,63+0,625)

aturado pilar 25 = 0,833

Para que se possa utilizar o abaco da figura 5.14 (n° 7.14.3) e o &vaco da

figura5.15 (n° 7.14.4), devem-se calcular os seguintes valores.

P, (Ki
A‘;((_ 'E; = 2L = 149Kip/in® = 149Ks
n cm

M, (Kip.in
ul ps) _ __30387kN - = 0,484Kip/in? = 0484Ksi
Aghh (in®) 45 45 45¢cm
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45cm

6,3cm

2,5cm

45cm

$12,5mm

FIGURA - 5.4 - Recobrimento e dimensfes do pilar - (calculode d)

Parad =0,75 = r;=001 e paa d =090 = r, =0,01

Interpolando para d =0,833 = r, =0,01

Ag= 1y Ag = Ag=0,01x45x 45 = 20,25 cm’

Adotando-sef 12,5 mm = tem-se 16 barras, conforme figura 5.5.

45cm

2,5cm

T

g L

N

® L

] [
45cm

169 12,5mm

FIGURA - 5.5 - Secéo transversal e armadura adotadas (pilar de extremidade).

54 DIMENSIONAMENTO DE PILAR DE CANTO

Considerou-se para este exemplo um pilar submetido a uma carga axia
Pu = 1600 kN, a momentos My, = 9500 kN.cm e My, = 10845 kN.cm, f,= 414 MPae

f'c =55 MPa
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54.1 Prédimensionamento da se¢éo do pilar (r , = 0,015)

R 1600 2
3 u 3 —
Ag® Bas(Ter fyn,)  045{55+414  0,015) 580,88 cm

Adota-se 35 cm x 35 cm para secéo transversal, conforme figura 5.6.

54.2 Calculoded

d dist. centrodasarm. _ 35- 2" (2,5+0,63+0,5)

=7 h(pla = 35 =079

2.,5cm
B I
B (> ® 8

® 8

35cm
n 6,3mm
@ ® 8
35cm

FIGURA - 5.6 - Recobrimento e dimensdes do pilar - (cAculode d)

54.3 Célculodeeg,, g €€y 0U &,

My

_ _ 10845 _ _ Mux _ 9500 _
ey = Pu =600 =6/7/8cm , ey= Pu = 1600 =5938 cm
e
S8 194, L =238 _q;70
x ~ 35 y 35

Ex €y
Logo > - 0,194 > 7 =0,170

R __ 1600
Para f oa, ~55 35 35

B a% R, © fy+4OOOO3 )
a = QO3 7 om 5~ 100000 06 (PS)

=0,237< 0,4 tem-se que a € dado por:

_ 1600 { _60000-+40000 .
a = @,5+5,5, = 0™ Tooo00 > 06 (ps) P 07373 0,6 OK
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ax 0,737" 5,938

€ox = 6 + Ty XX = 6,778+~ ="~ >35=11154 cm (5.3)

5.4.4 Calculo do momento equivalente
Assim, 0 momento equivalente em uma Unica direcéo €

Moy = Py >€px =1600" 11,154 = 17847 kN.cm

545 Calculode(r,) atravésde diagramas deinteracdo

Uma vez que o pilar tem momento atuando em duas direcdes, deve-se utilizar
armadura nas 4 faces.
Para que se possa utilizar os &bacos das figuras 5.10 (n° 7.7.3) e 5.11

(n° 7.7.4) devem-se calcular os seguintes valores:

Ru(KID) . _1600KN_ _ 4 g9 kip/in? = 1,89 Ks

Ag(in®) 35 350m?

My(Kipin) _  17847kN  _ 0,60Kip/in® = 0,60 Ks

Agh (in®) 35 35 35cm?

Parad =0,75 = r, =001 e para d =09 = r,=0,01
Interpolando para d =0,79 = r, =0,01
As= 1, Ay = Aq=0,01x35x 35=1225cm?

Adotando-sef 10 mm = tem-se 16 barras, conforme figura 5.7.

6,3mm 2,5cm

1
T
§ 162 10mm

FIGURA - 5.7 - Secdo transversal e armaduras adotadas (pilar de canto).

3bcm

3bcm
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55 DIMENSIONAMENTO DE PILAR CONTRAVENTADO SEGUNDO A
NORMA INGLESA - BS 8110

A seguir tem-se o0 calculo de um pilar contraventado conforme as indicactes
daBS 8110. O célculo serafeito para o tramo de pilar entre o pavimento térreo e 0 1°

andar. O pilar apresenta sec¢do transversal de 30 cm x 30 cm, conforme indicado na
figura 5.20.

5.5.1 Dadosdo edificio

Neste exemplo considerou-se resisténcia do concreto a compressao
(fouw = 40 MPa referida ao corpo-de-prova cubico), resisténcia caracteristica a
plastificagdo da armadura (f, = 460 MPa) e revestimento do concreto igual a 30 mm.

A seguir tem-se os esforgos atuantes no pilar.

TABELA 5.2 - Esforcos nos pilares devidos ao peso proprio.

Carga axial (N) 2146 kN
Momento 1° andar (eixo X-X) 2100 kN.cm
Momento térreo (eixo X-X) 0

Condigdes de vincul agéo:
Eixo (X) - Topo = engastado, Base = articulada.

Eixo (y) - Topo = parcialmente engastado, Base = articulada.

5.5.2 Calculo do comprimento efetivo

a) Para flexdo em relagdo ao exo (x)

le=b" (o= apartir databela(4.6), tem-se b = 0,9

1p=55-050=50m

— 090" 50= Lo - 45 _
lex =090" 50=45 = —=g5=15 OK!
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b) Para flexdo em relacéo ao eixo (y)
le=b" (o= apartir databela (4.6), tem-se b = 0,95

l0=55-0,175=5325m

/
¥ 909 _ 1686515 (pilar esbelto de

fey = 0,95' 5’325: 5’059 m = T 530

acordo com item 4.6.2).

Qo y y

. | 2% andar | A A

P T Z,

' 175cm” 150cm ' | |
| |
| |

350cm | |
| |
o ‘ ‘
. i 1* andar .
LI’ - T LI, | 130em ‘
17,5cm 150cm x _ { 77777777 x
30cm — ‘ - |
| |
| |
| |
550cm | |
| |
| |
base n&o proj. p/ 3 PLANTA
resistir a momento Terreo
5

CORTE (x—x)

FIGURA - 5.20 - Esguema da estrutura dos pavimentos

5.5.3 Determinacédo do momento de calculo (M,)

iN = 2146 kN
" N 1 K = 1 (adotado)
= X| -,
add a h =30cm

fsup.f 16mm b b¢=26,20cm
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2

.. .2
ba = 2000 ‘€b¢@ ~ 2000 €0,2629 01475

Magq =2146° 01475° 1" 0,30 = 94,96 kN xm
Mmin = N*&min = €min = 0,05" 300 =15 mm (conf. item 4.6.3)
Mpmin = 2146° 0,015 = 32,19 kN xm

i Mo =21 kN >m

Mj =04M1 +0,6M, ®
[ 1 2 %Mlzo

M; =0,4X0) +0,6X21) = 12,60 kN xm

O momento de calculo é igual a0 maior valor obtido a partir dos seguintes

M, = 21 kN.m
M; + Maga = 12,60 + 94,96 = 107,56 kN.m

Madd _ 94,96
2 —0+ 5

Mpin = 32,19 KN.m

M1 + =4748 KN.m

Logo o momento de calculo My éigual a 107,56 kN.m

5.5.4 Utilizacdo do abaco

ZE(Nmm?) = _2LA6KN_ 5 3g kniem? = 23,84 Nimm?
30" 30 cm

M (Nimm?) = 1076KNM - g 398 k\yem? = 3,98 N/mm?
bh 30" 30° cm

% ® assumindo utilizagdo de f 16 mm

d _30-3-08

h 0 - 0873

A partir do dbaco dafigura 5.24 tem-se:
100 "%}1 =42 ® fatork=0,42

Com o vaor de k = 0,42 encontrado, deve-se multiplicar pelo valor do

momento até que o novo valor de k se aproxime de um valor constante. Momento
calculado modificado = 12,60 + 0,42(94,96) = 52,48 kN.m
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2 (Nmm?) = 23,84 N/mm?
%(N/mmz) = W = 0,194 kN/cm? = 1,94 N/mm?
Cm

Asc
bh

Momento cal culado modificado = 12,60 + 0,26(94,96) = 37,29 kN.m

100%x—==280 ® fator k = 0,26

bﬂ*‘(N/mmz) = 21,46 N/mm?
M (Nimm?) = SIKNeM g 138 ki\jem? = 1,38 Nimm?

30 302 cm?®

Asc
bh

Momento cal culado modificado = 12,60 + 0,20(94,96) = 31,59 KN.m

100%—==25® fator k =0,20

My = 31,59 KN.M < My = 32,19 kN.m
%(N/mmz) = 21,46 N/mm?
M (imm?) = 32K 6119 k\jem? = 1,19N/MM?

30" 302 cm®

A

300" 300 =24

1OO><§9° =24® fator k=0,17 = 100%~~5~~

Ag = 2160 mm? = Ay = 21,60 cm?

Adotando-sef 16 mm = tem-se 12 barras, conforme figura 5.21.
3,0cm

B

T

30cm 120 16mm

30cm

FIGURA - 5.21 - Sec8o transversal e armaduras adotadas
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56 DIMENSIONAMENTO DE PILAR NAO CONTRAVENTADO
SEGUNDO A NORMA INGLESA - BS8110
Tem-se no exemplo seguinte um edificio de 4 pavimentos, com pilares ndo
contraventados suportando vigas nas duas direcOes. Os pilares apresentam as
dimensbes de 40 cm x 40 cm para secdo transversal, enquanto que as vigas

apresentam 30 cm de largura e 50 cm de altura. As vigas vencem um vao de 6 m.

5.6.1 Dadosdo problema

A atura entre o topo da fundacéo e a base do 1° andar é de 5,50 m e acima
desse nivel é de 3,50 m, conforme figura 5.22. Adotou-se como resisténcia do
concreto a compressao (fo, = 40 MPareferida ao corpo de prova cubico), resisténcia
de plastificagdo da armadura (f, = 460 MPa) e revestimento do concreto igual a
30 mm. A seguir, tem-se o procedimento de calculo indicado pela BS 8110, para um
pilar interior do nivel fundacdo até o 1° andar. O carregamento considerado € o

indicado natabela 5.3.

A fundacéo foi projetada pararesistir aos momentos atuantes.

TABELA 5.3 - Esforgos nos pilares devido ao peso proprio.

Carga axial Momento (eixo X-X) Momento (eixo y-y)

3200 kN Topo Base Topo Base
7600 KN.cm | 3800 kN.cm 6800 KN.cm | 3400 kN.cm

Condigdes de vincul agéo:
Eixo (x) - Topo = engastado, Base = engastado.
Eixo (y) - Topo = engastado, Base = engastado.

5.6.2 Calculo do comprimento efetivo
a) Paraflex&o em relagéo ao eixo (X)

le=b" (o= apartir databela (4.7), tem-seb = 1,2

lo=550-05=50m

l
lex =127 50=60 = %z%zlsno (pilar eshelto, item 4.6.2).

b) Paraflex&o em relagéo ao eixo (y)
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le=b" (o= apartir databela (4.7), tem-seb = 1,2

lp=550-05=50m

14
- _ ey _ 60 _ . .
ley =12 50=60m = ——=—-=15>10 (pilar esbelto, item 4.6.2).
ey b 0,40
‘ 3% andar
T z,
L] i 50cm | | \
y y
350cm | I
| |
| |
| |
600
| 2° andar ‘ em !
T Z, | |
LI t 50cm || | | | |
| |
| |
40cm-+ | h 30cm |
| —i | —
350cm X = ———————— 1 - X
\ I-_'-JT 4 I-_'_
||40cm I
' 30em !
| 1* andar ! !
T 4 | |
LI { b0cm | | [ | |
| |
| |
: PLANTA :
| |
550cm B B
funda¢do proj. p/
a momento Térreo

CORTE (x—x)

FIGURA - 5.22 - Esguema da estrutura dos pavimentos

5.6.3 Calculo do momento minimo

Mmin =N" enin = €@mim= 20 mm (conforme item 4.6.3).
Mmin = 3200" 0,020 =64 kN xm = 6400 kN xcm

Os momentos iniciais s80 maiores que 0 momento minimo, sendo, portanto,
necessario levar em conta a atuacdo dos momentos nas duas direcles, para o calculo
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do pilar.

5.6.4 Calculo dos momento M, e M,

My = maior momento com relacdo ao eixo de maior inércia.

My = maior momento com relagdo ao eixo de menor inércia

a) Calculode My,

2
- - - —_1 &Ee0
Madd = NXog XK>h = K=1, h=040, by =5 X% ez

Supondo a utilizacdo def 16 mm, b’ = 40-3-0,8 = 36,20 mm

b o 1 @ed”_ 1 @604’
a "™ 2000 "&bty 2000 €0,3629

= 0,137

Magq =3200° 0137 1° 0,40 = 175,36 kN xm
ou

My = Mpin = 64KkN.m
ou

My = Mg + Magq =68+ 175,36 = 243,36 kN.m

Logo o valor do momento € My = 243,36 kN.m

b) Calculo de My

2

Madd = N>y xK>h = K=1, h=0,40, bazfloo b—ig , ©'=36,20

by = L fe0” 1 @6048” o
a " 2000 &€b¢g 2000 €0,3629 '

Magg =3200" 0,137 1" 0,40 =17536 kN
ou

My = Mo + Mggq = 76 + 175,36 = 251,36 kKN.m
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Logo o valor do momento é My = 251,36 KN.m

calculode Mx ¢ My
¢) Célculode h¢e be

My 24336

My _ 25136 _ _ _
¢ = (40-3.0g) ~03TKN e =403 0g) ~67227kN
M y

My My _ hg)
be = he MQ_MX-'-b)(b_ My

N __ 3200 _
foudoh — 4740740 0,500

A partir databela4.9 tem-seb = 0,42.

M ¢ = 251,36+ 0,42 >E§§g 283@43 36 = 353,57 kN.m

5.6.5 Utilizacdo do abaco

T (Nmm?) = % = 2,0 kNicm? = 20 N/mm?
cm

M Nimm?2) = f’%w = 0,552 kN/em? = 5,53 N/mm?

% ® assumindo utilizagdo de f 16 mm

_ 40-3-08

0 - 0,905

ol

A partir do dbaco da figura 5.24 tem-se:
100%}1 = 45 ® fatork =0,58

Logo deve-se calcular novo valor de My e My para k= 0,58
My =76+ 0,58 (175,36) = 177,71 kN.m

My = 68 + 0,58 (175,36) = 169,71 kN.m
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Mg = Mx+b><g—g)><My

6,208
M = 177,71+ 042572 52169,71 = 248,99 kN.m

%(N/mmz) = 20 N/mm?

M (Nmn?) = Mf\'m‘ 0,389 kN/cm? = 3,89 N/mm?
n 40" 40
100 x% =33 ® fatork =0,49

Logo deve-se calcular novo valor de My e My para k= 0,49
My =76 + 0,49 (175,36) = 161,93 kN.m

M, = 68 + 0,49 (175,36) = 153,93 kN.m

Mg=My+Db >< xM y

6,208
M = 161,93+ 042625715393 = 226,58 KN.m

%(N/mmz) = 20 N/mm?

M (NP = w = 0,354 kN/em? = 3,54 N/mm?
h 40" 40
100 "%}1 =30 ® fatork =0,47
A = 202930 - 4g00mm? = A= 48,00 cm?

Adotando-sef25 mm = tem-se 10 barras conforme figura 5.23.
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6, 3mm

FIGURA - 5.23 - Secdo transversal e armaduras adotadas

1 2 3 3 5 ] 7 8 9 10 11 12 13 1L 15 16
ey v N AR As RARSs AESs SRRt Rt e e Al Raaas RARSOSEL
:\\\'s ~_!004 b "'"":
K :'\ 'to { soib& l- .Azs.. ‘I _-_::
| ) 2 N E
T\& ‘7 ?\\ . L Asc ]
o l‘ I l‘ \’Q * 2 . J
: S 3 . P N'\‘. e —_—T]
E : ? £ .'\ -T ]
\"&\LJ P x\\‘ Y \\X\B‘ b0 —
- ’ ) - . A cu
S A N A =
4 L’ -7 - < - <l h 085
o'c"‘s";?\‘"'-- =B .\.R.\X}{. i —
: \:\_-‘-r "'_,_’ﬁ\-—\--\\;'\' - 3
s }--j--_-}r---- --->---->—-- >- --} ----- N w30
s way // v ’ //
[
{ /f/ . A7 // . / o 4 N

2 3 4 5 6 7 8 9 W0 1 12 13 14 15 16

FIGURA - 5.24 - Abaco para dimensionamento de pilar
FONTE: KONG & EVANS (1987).
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@ CONCLUSOES

Neste capitulo tém-se alguns aspectos conclusivos a respeito dos materiais

constituintes do concreto de alto desempenho e suas propriedades mecanicas. Tém-
se também algumas conclusdes a respeito do comportamento e critérios de projeto

de pilares de concreto de alto desempenho.

6.1 MATERIAISCONSTITUINTESDO CAD

Os materiais congtituintes séo em principio 0s mesmos empregados para o
concreto tradicional. Entretanto, em funcéo da necessidade de elevadas resisténcias
a compressdo, devem-se utilizar materiais selecionados, baixas relacOes
agualcimento, aditivos superplastificantes e, em certos casos, adices minerais.

Cimento - ndo existem critérios cientificos que especifiqguem o cimento
mais apropriado, podendo-se utilizar o cimento Portland comum ou o

cimento ARI.

Agregado graido - devem-se evitar particulas planas, alongadas e

polidas, pois estes tipos de particulas reduzem a ligacdo pasta-agregado.
Segundo MEHTA & AITCIN (1990), maiores resisténcias sdo obtidas
gquando a dimensdo maxima do agregado varia no intervalo de

10 mm a 12 mm.

Agregado miudo - devem apresentar particulas planas e polidas, de

maneira a reduzir a demanda de dgua. GONZALEZ (1993) recomenda a
utilizacdo de um mdédulo de finura variando no intervalo de 3,0 a 3,2,

para se evitar aformacédo de um concreto com consisténcia pegaj osa.
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Silica ativa - a utilizacdo da silica ativa no concreto modifica suas
propriedades tanto no estado fresco (trabalhabilidade, coeséo,
estabilidade, segregacéo, exsudagdo, etc.), como no estado endurecido
(resisténcia a compressao, resisténcia a tracdo, fluéncia, permeabilidade
e durabilidade). Segundo AITCIN (1997), concretos produzidos sem
silica ativa podem alcancar resisténcias de até 90 MPa aos 28 dias,
embora com certa dificuldade. Acima dessa resisténcia faz-se necessaria

autilizacéo dasilica ativa.

Aditivo superplastificante - No concreto de ato desempenho, em funcéo

da baixa relacdo agual/(material cimenticio), € indispensavel a utilizacdo
do aditivo superplastificante. Este deve ser empregado em duas fases. a

primeira durante 0 amassamento e a segunda durante a concretagem.

6.2 PROPRIEDADESMECANICAS

A qualidade do concreto é caracterizada pelas suas propriedades mecanicas.
A seguir tém-se algumas diferencas existentes em algumas propriedades do
concreto de alto desempenho, quando comparado com 0 concreto de resisténcia

usual.

6.2.1 Resisténciaa compressiao

A relacdo entre a resisténcia a compressao para cargas permanentes e
instantaneas € ligeiramente superior nos concretos de alto desempenho, guando
comparada com os concretos de resisténcia usual.

Para os concretos de resisténcia usual esse valor variano intervalo de 0,70 a
0,80, enquanto que para o CAD, segundo SMADI (1985), esse valor varia no
intervalo de 0,80 a 0,85.

Segundo MAAGE (1990), concretos de ato desempenho contendo silica
ativa apresentam um ganho de resisténcia menor depois de 28 dias, quando
comparado com concretos de alto desempenho sem silica ativa, com a mesma

relacdo agual/cimento.
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6.2.2 Resisténciaatracdo

A resisténcia a tracdo aumenta com O crescimento da resisténcia a
compressao, embora de forma ndo diretamente proporcional.

E freglientemente assumido que a resisténcia a tracdo indireta seja por volta
de 10% da resisténcia a compressdo, 0 que ndo € vaido para concreto de ato
desempenho. Segundo um programa de ensaios redlizados pela INTEMAC, em
1992, concluiu-se a partir de resultados obtidos que a resisténcia a tracéo indireta
pode ser estimada como sendo 8% da resisténcia média a compressdo. Ja DEWAR
apud GONZALEZ (1993) indica que, para resisténcias a compressao do concreto
superiores a 84 MPa, a resisténcia a tracdo deve ser estimada como 5% da
resisténcia a compressdo. Existem na literatura varias expressdes para previsao da
resisténcia a tracdo em funcdo da resisténcia a compressao; entretanto, a partir da
comparacado dos resultados dos ensaios experimentais realizados por OLUOKUN
et. a. (1991b), GRIEB & WERNER (1962) e FERRARI et. a. (1995) com algumas

expressoes tedricas conforme item 3.6.5 (@), pode-se concluir que a expresséo do
ACI-363 (1994), fq =053, fk, em MPa, vdida paa o intervalo de
21 MPa < fy <83 MPa como sendo a mais recomendada para estimativa da

resisténcia a tracdo direta do concreto, com base nos resultados dos ensaios
analisados.

6.2.3 Modulo de deformacéo longitudinal

O médulo de deformacdo longitudinal do concreto estda estritamente
relacionado com as propriedades da pasta de cimento, com 0 médulo de rigidez dos
agregados e com 0 método de sua determinagéo.

Em gera, quanto maior o modulo de rigidez do agregado graldo
empregado, maior € o modulo resultante do concreto. Portanto, o médulo de
deformacéo longitudinal tende a ser maior nos concretos de alto desempenho do
gue nos concretos de resisténcia usual, uma vez que sdo utilizados agregados
selecionados e de melhor qualidade.

Sa0 encontradas na literatura varias expressoes para previsdo do médulo de
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deformagdo longitudinal do concreto, em fungdo da resisténcia a compressao;
entretanto, a partir da comparacéo dos dados experimentais de OLUOKUN et al.
(19918) e FERRARI et a. (1995) com algumas expressdes tedricas, conforme item

3.6.5 (b), pode-se concluir que a expressdo da NS 3473 (1992), E. = 9500 xf %3,
em MPa, vélida para fo <83 MPa, € a mais recomendada para a previsdo do

maodulo de deformacéo longitudinal do concreto.

6.2.4 Coeficiente de Poisson

Com base em informagdes experimentais disponiveis, o coeficiente de
Poisson para concreto de alto desempenho no limite elastico parece comparavel ao
limite de valores esperados para o concreto de resisténcia usual, variando no
intervalo de 0,20 a0,28.

6.25 Relacdo tensdo-defor macgao na compressao

Segundo FIP/CEB-197 (1990), as principais diferencas entre as curvas
tensdo-deformacdo para concreto tradicional e de ato desempenho sdo: maior
linearidade na parte ascendente da curva tensdo-deformac&o para uma maior
porcentagem da tensdo méaxima nos concretos de ato desempenho; deformacéo
ligeiramente maior para tensdo maxima nos CAD; a parte descendente da curva
tensdo-deformacdo torna-se mais ingreme a medida que a resisténcia a compressao

do concreto aumenta.

6.3 PERDA DO RECOBRIMENTO

A perda do recobrimento tem sido verificada em ensaios de pilares de
concreto de ato desempenho. BEJERKELI et al. (1990) constataram a perda do
recobrimento quando o carregamento aplicado estava em torno de 85% a 90% da
capacidade do pilar. As razdes para a perda do recobrimento ndo estéo bem claras.
Entretanto, parece que atas tensdes presentes no concreto levam a uma
instabilidade da camada externa, especialmente se existe um espacamento muito

pegueno entre aarmadura transversal que delimita o nucleo e aface do pilar.
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A partir de ensaios realizados por YONG et a. (1988), RANGAN et al.
(1991), AGOSTINI (1992), PAIVA (1994) e LIMA (1997), percebeu-se que um
grande nimero de ensaios tiveram colapso abaixo do valor previsto teoricamente,
considerando como secéo resistente a segdo total do pilar. 1sso pode ser explicado
pela perda prematura do recobrimento. Dessa forma, concluiu-se que, para a
previsdo da capacidade resistente de pilares submetidos a compressdo simples,
deve-se considerar apenas a area do nicleo do pilar, ou sgja, a area delimitada pelas
armaduras transversais, nd levando em conta a capacidade resistente do

recobrimento.

6.4 CONFINAMENTO

Os pilares de concreto de alto desempenho apresentam um comportamento
mais fragil do que o apresentado pelos concretos de resisténcia usual. Para melhorar
a capacidade de deformacdo axial e aumentar a resisténcia do nucleo,
proporcionando um colapso gradual e ductil, deve-se aumentar a pressdo de
confinamento. A pressdo de confinamento depende da quantidade, resisténcia,
espacamento e detalhamento da armadura de confinamento, dimenséo e geometria
do elemento, quantidade e distribuicdo da armadura longitudinal, espessura do
recobrimento e resisténcia do concreto.

XIE et. d. (1997), através de um estudo paramétrico baseado em andlise
numeérica de pilares de concreto de alto desempenho (37,5 MPaa 75 MPa), armados
com estribos, submetidos a um carregamento de compressao excéntrica, concluiram
gue a taxa minima de armadura transversal a ser utilizada deve ser a taxa de
armadura recomendada pelo ACI 318-89 (sec. 21.4.4.1) para a agdo de sismo, afim
de que o pilar tenha um confinamento adequado, conforme item 4.3.5 do presente
trabal ho.

Com relacdo a taxa minima de armadura longitudinal, a Norma Norueguesa
indica o maior dos seguintes valores:

0,01xA:

Ac %fen

02%————

fsk
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Ja a Norma Inglesa recomenda, como taxa minima para armadura

longitudinal, 0,4% da area da secdo transversal.

6.5 HIPOTESESDE CALCULO

Uma modificacdo importante entre o concreto de alto desempenho e o
concreto de resisténcia usual, e que deve ser levada em conta nas hipéteses de
calculo, diz respeito a forma do diagrama de tensdo-deformacdo. A curva tensdo-
deformacdo para o CAD apresenta maior linearidade na parte ascendente da curva,
deformacgdo ligeiramente maior para a tensdo méxima e a parte descendente da
curvatorna-se mais ingreme a medida que a resi sténcia aumenta, conforme pode ser
visto na figura 4.8. Para concretos submetidos a compressdo, COLLINS et al.
(1993) propuseram arelagdo tensdo-deformagéo indicada no item 4.4, que se aplica
a todas as classes de concreto. Essa variagdo na forma do diagrama tensdo-
deformagdo com aresisténcia do concreto representa uma dificuldade na elaboracéo
de abacos para dimensionamento, uma vez que é necessario fixar a resisténcia do
concreto para um determinado dbaco. Fixando a resisténcia do concreto, torna-se
necessaria a confeccéo de inlmeros abacos, sendo neste caso mais aconselhavel o

desenvolvimento de programas para dimensionamento.

6.6 PROJETO DE PILARES

Para proporcionar um colapso gradual e dictil para os pilares de concreto de
alto desempenho, é fundamental um detalhamento adequado. Devem-se levar em
conta algumas recomendacfes, tais como: dimensdes minimas para Secéo
transversal (item 4.3.1), escolha do tipo de armadura transversal naforma de estribo
ou espiral (item 4.3.2), didmetros minimos para estribos (item 4.3.3), espacamento
maximo para estribos (item 4.3.4), taxa minima para armadura transversal (item
4.3.5), escolha da configuracdo dos estribos (item 4.3.6), resisténcia a plastificacdo
da armadura transversal (item 4.3.7) e taxa minima para armadura longitudinal
(item 4.3.8).
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6.7 SUGESTOESPARA CONTINUACAO DO TRABALHO

No capitulo 3, foram estudadas algumas propriedades mecanicas, como
resisténcia a compressdo, resisténcia a tracdo, relacdo tensdo-deformacdo na
compressdo, médulo de elasticidade estético e coeficiente de Poisson. Recomenda-
se 0 estudo de outras propriedades, como retracdo, fluéncia, aderéncia,
comportamento sob fadiga, e caracteristicas de durabilidade, tais como: porosidade,
permeabilidade e resisténcia a abrasao.

Ainda no capitulo 3, foram feitas comparagdes entre algumas expressdes
para previsdo da resisténcia a tracdo do concreto e do modulo de elasticidade, com
resultados de ensaios experimentais cujas resisténcias a compressao variaram no
intervalo entre 35 MPa e 68 MPa. Entretanto, recomenda-se a comparacdo dessas
expressdes com mais dados experimentais, com resisténcia a compressao variando
principalmente no intervalo de 60 MPa a 90 MPa, valores que praticamente nao
estavam disponiveis nos ensaios considerados.

Propde-se também o desenvolvimento de rotinas para verificacdo da
estabilidade de edificios, com exemplos de aplicagéo.

No capitulo 5 foram feitos exemplos de dimensionamento de pilar central,
de extremidade e de canto, com se¢do quadrada, de acordo com os procedimentos
recomendados pelo ACI 318-89, e exemplos de dimensionamento de pilar
contraventado e ndo contraventado, de acordo com a Norma Inglesa BS 8110.
Recomendarse, para continuagdo do trabalho, o dimensionamento de pilares
empregando-se secdo transversal retangular e uso de procedimentos indicados em

outras normas, como a Francesa, a Norueguesa e a Canadense, por exemplo.
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