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Letras romanas mindsculas

a
Qexp

ai

b
by

cec
e

(%)

fo, f2o5,
f45, fer5
e fgo

fle

frec
ftCRFA
ftuCRFA

Deflexdo méximalocalizada no ponto médio ao longo da aturado pilar
Deflexdo maxima experimental localizada no ponto médio ao longo da
aturado pilar

Constante obtida através de andlise de regressdo e que caracteriza a
inclinagcdo do trecho descendente do diagrama tenséo vs. deformagéo do
concreto gue é expressa pela Eq.(2.5)

Base da se¢éo transversal do pilar

Constante obtida através de andlise de regressdo e que caracteriza o
valor datensdo para deformacéo nula na Eq.(2.5)

Larguras do nucleo do pilar, nas diregdes x ey, respectivamente
Excentricidade daforca

Excentricidade de segunda ordem

Fungbes das forcas de arrancamento para fibras inclinadas de 0°, 22,5°,
45°, 67,5° e 90°, respectivamente

Resisténcia a compressao média do concreto, obtida por ensaios de
corpos-de-prova cilindricos, dada em (MPa) naidadej

Resisténcia a compressao do concreto na estrutura, dada em (MPa)
Resisténcia do concreto confinado

Resisténcia do concreto confinado e/ou com adicdo de fibras
Resisténcia do concreto com adicdo de fibras

Coeficienteigual a 70MPa

Resisténcia atracéo do concreto

Funcdo que leva em consideracdo o comprimento de embebimento de
cada fibra nas proximidades da fissura

Forca de arrancamento de umafibrai

Tensdo lateral nominal de confinamento

Press&o efetiva de confinamento

Tensdo naarmadura transversal de confinamento

Tensdo de tracdo aplicada ao CRFA

Maxima tensdo de tracéo suportada pelo CRFA

Tensdo de escoamento do aco

Altura da secéo transversal do pilar

Cosficiente de que correlaciona a resisténcia do concreto medida em
corpos-de-prova com aresisténcia de projeto da estrutura

Constante obtida através de andlise de regressdo e que caracteriza
inclinacdo do trecho descendente do diagrama da Eq.(2.6)

Constante obtida através de andlise de regressdo e que caracteriza
curvatura do trecho descendente do diagrama da Eq.(2.6)

Cosficiente que leva em conta 0 acréscimo de resisténcia do concreto
apos 28 dias
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Coeficiente que correlaciona a resisténcia do concreto obtida por meio
de corpos-de-prova cilindricos e aresisténcia do concreto na estrutura
Coeficiente que considera a diminuicéo da resisténcia do concreto para
acoes de longa duracéo

Logaritmo neperiano

Comprimento dafibra de ago

Comprimento critico dafibra

Coeficiente de correlagéo

Distancia de centro a centro entre estribos ao longo do eixo do pilar
Abertura da fissura na posi¢cao de cadafibra

Espacos entre as armaduras longitudinais

Distancia da face superior do modelo a um ponto qualquer

Letras romanas maiusculas

A
AO,5fcc

ACC

Ec

ECO
Ecicrra
=

Es

E Secc

Freo

Fteo—nuc

Fexp
C'\»‘k,m

I

| Dpés
| Dpré
Ke

Area da secdo transversal do pilar

Area abaixo do diagrama tensdo vs. deformacdo do concreto confinado,
da origem até a deformacao €y s

Areado nicleo de concreto da seco transversal do pilar

Area de concreto da secdo transversal do pilar

Area da armadura longitudinal do pilar

Area da barran daarmadura

Aress da secdo transversal das armaduras de confinamento, paralelas
a0s el X0s X e 'y, respectivamente

Constante auxiliar utilizada em algumas equacdes obtida por analise de
regressao

Constante auxiliar utilizada em algumas equactes obtida por analise de
regressao

Distancia da linha neutra de uma viga de CRFA até a face superior do
modelo

Modulo de elasticidade do concreto ndo confinado

Modulo de el asticidade secante do concreto

Maodulo de elasticidade atracdo do CRFA

Modulo de elasticidade da fibra.

Modulo de elasticidade do ago

Maodulo de e asticidade secante no ponto de maxima tenséo do concreto
confinado

Forca tedrica resistente do pilar calculadas com a seg¢do transversal
integra

Forca tedrica resistente do pilar calculadas com a se¢do transversal do
nucleo do pilar

Forca experimental resistente do pilar

Integral de contorno do j-ésimo segmento da poligonal

Momento deinércia

indice de ductilidade pds-pico

indice de ductilidade pré-pico

Cosficiente de confinamento efetivo que representa a taxa da area do



Lista de simbolos XXIV

concreto menos confinada, que se localiza na regido média entre dois
estribos consecutivos

L Comprimento de flambagem do pilar

My Momento resistente por uma segdo transversal de um pilar

Ms Momento externo aplicado ao pilar

Mg Momento interno resistido pelo pilar

N NUmero de fibras existente em uma segao transversal

Ny Esforco normal resistente por uma segdo transversal de um pilar

SGi Extensdmetro elétrico i disposto na armadura

R indice de reforca da adicao de fibra

T Temperatura do ambiente

U Umidade do ambiente

Vs Taxavolumétrica de adicdo de fibra

wW Trabalho médio para arrcamento da fibra da matriz cimenticia

X Denominagdo dos fatores principais utilizados na anadlise de variancia

Letras gregas

a Angulo deinclinaggo do plano de ruptura dos pilares

ap Coeficiente que depende do tipo de agregado graido que constitui 0
concreto

ae Coeficiente igua a 21500M Pa.

a; Angulo de inclinagdo de cada fibra em relagio ao plano dafissura

b Constante fun¢do do médulo de elasticidade tangente do concreto néo-
confinado e do médulo de elasticidade secante do concreto confinado
gue caracterizaa Eq.(2.3)

€0,5c Deformagdo correspondente a 50% da resisténcia do concreto ndo
confinado no trecho descendente do diagrama tenséo vs. deformacéo de
COMpressao

€0,5fcc Deformagao correspondente a 50% da resisténcia do concreto confinado
no trecho descendente do diagrama tensdo vs. deformacdo de
COMpressao

€0,50cf Deformagdo correspondente a 50% da resisténcia do concreto confinado
e/ou com adicéo de fibras, no trecho descendente do diagramatensao vs.
deformac&o de compressdo

€0.85tc Deformagdo correspondente a 85% da resisténcia do concreto ndo
confinado no trecho descendente do diagrama tenséo vs. deformacéo de
COMpressao

ensstcc  DEfOrmacdo correspondente a 85% da resisténcia do concreto confinado
no trecho descendente do diagrama tensdo vs. deformagdo de
COMpressao

€ Deformacéo de compressdo do concreto

e:(x) Deformacéo do compdsito em um determinado ponto

€ Deformacéo Ultima de avaliacdo da ductilidade

€ Deformagdo correspondente a tensdo maximaf.; do concreto confinado

€ccf Deformagdo correspondente a tensdo maxima f. do concreto confinado

e Deformagao correspondente a tensdo maxima fs do concreto com adicdo
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€co

€eu

QCC
€iCRFA

S«(€)
Ssc(e)
Sc(y)
S+u

tfu

Siglas
ACI
ASCE
CEB
CAR
CRFA
CRU
Eq.
FIB
JSCE
LVDT
NBR

defibras

Deformacgdo correspondente a tensdo méxima f. do concreto ndo
confinado

Deformacéo de tracdo do concreto

Deformacéo de compressdo Ultima do concreto

Deformac&o na armadura metdlica

Deformacgédo da armadura de confinamento

Deformacgéo de tracdo do CRFA em um ponto do diagrama tens&o vs.
deformagéo

Deformagéo de escoamento do ago

Ordenada de um ponto qualquer da secdo no sistema de coordenada
local

Ordenada da barra n da armadura

Diametro dafibra de ago

Diametro dos estribos

Massa especifica do concreto

Momento fletor reduzido

Esforco normal reduzido

Coeficiente de Poisson do concreto

Taxa de armaduralongitudinal

Taxa de armadura transversal

Tensdo naarmadura

Tensao no concreto

Tensado de compressao no concreto em um ponto y qual quer

Tensdo de rupturadafibra

Tensdo de aderéncia entre amatriz e afibra

Tensdo de aderéncia média Ultima entre amatriz e afibra

Abscissa de um ponto qualquer da secéo no sistema de coordenada local

Coeficiente fungdo do modulo de elasticidade e das deformagdes do
concreto

American Concrete I nstitute
American Society of Civil Engineering
Comité Euro Internationale du Béton
Concreto de dtaresisténcia

Concreto reforcado com fibras de aco
Concreto de resisténcia usud

Equacéo

Fédération Internationale du Béton
Japan Society of Civil Engineers
Linear variable different iona transformer
NormaBrasileira

Strain gage



RESUMO

LIMA JUNIOR, H. C. Avaliagio da ductilidade de pilares de concreto armado,
submetidos a flexo-compressdo reta com e sem adicdo de fibras metalicas. Tese
de doutorado — Escola de Engenharia de S&o Carlos, Universidade de S&o Paulo,
Séo Carlos, 2003.

Este trabalho tem como objetivo investigar o comportamento pés-pico de
pilares com concretos de alta resisténcia confinados com e sem adicéo de fibras
metdlicas, submetidos a flexo-compressdo. Para tanto, realizou-se inicialmente
uma extensa revisdo bibliografica sobre o tema, na qual, elencaram-se 0s
principais fatores que influenciam o comportamento pés-pico desses elementos
estruturais. Em seguida, desenvolveram-se estudos paramétricos com o intuito de

estabelecer os modos de influéncia de cadafator.

Com base nesses estudos preliminares, um programa experimental,
dividido em duas fases, foi proposto. Na primeira fase, ensaiaram-se vinte e seis
pilares de concreto armado e 14 pilares de concreto simples. Trés fatores foram
estudados: a taxa de adicdo de fibras metdlicas, ataxa de armaduratransversal e a
resisténcia a compressdo do concreto. Os pilares possuiam seces transversais
quadradas com dimensdes 15cm x 15cm e atura de 50cm e foram ensaiados a
compressao centrada com controle de deslocamento. Observou-se que oS trés
fatores analisados influenciam diretamente a ductilidade desses elementos
estruturais e que, por meio de adicdo de fibras metélicas, é possivel garantir
indices de ductilidade aceitéveis para os pilares com concreto de alta resisténcia.
Outrossim, analisando-se os diagramas forca vs. deformacdo dos pilares,
observou-se gque para o primeiro pico de forca, toda a secdo resiste a esforcos de
compressdo e que a adicdo de fibras melhora o trabalho conjunto entre o
cobrimento e o nuicleo do pilar. Finalizando esta fase, propuseram-se modificacdes

para 0 modelo para concreto confinado de Cusson e Paultre (1995), de modo que,
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permitisse a0 mesmo modelar o comportamento do concreto confinado com e sem

adicdo de fibras metélicas.

Na segunda fase do programa experimental, quinze pilares de concreto
armado foram ensaiados a compressdo excéntrica. Essa fase teve como objetivo
investigar ainfluéncia da excentricidade, da taxa de armaduratransversal e dataxa
de adicdo de fibras metdlicas no comportamento pos-pico desses elementos
estruturais. Os pilares, nessa fase, possuiam secdo transversal quadrada com
dimensdes de 15cm x 15cm e atura de 170cm. Para realizagéo dos ensaios foi
confeccionado um par de rétulas unidirecionais, as quais apresentaram excelente
desempenho, conseguindo transferir integralmente o momento externo aplicado ao
pilar. Observou-se que, tanto a flambagem das barras da armadura longitudinal,
guanto a perda de massa de concreto nesses pilares ocorrem de modo bem mais
critico que nos pilares submetidos a compressdo centrada. Constatou-se, ainda,
gue quando os vaores dos trés fatores analisados sdo elevados, a ductilidade
desses elementos estruturais € melhorada. Finalmente, foi observado que o efeito
da flexdo faz com que as tensbes de confinamento se distribuam de modo
diferenciado dentro da segdo transversal dos pilares; contudo, observou-se que a
tensdo de confinamento na regido comprimida da secdo transversal pouco é

modificada.

Palavras-chave: pilar, concreto de dta resisténcia, fibras metdlicas,
confinamento, excentricidade de forca.



ABSTRACT

LIMA JUNIOR, H. C. Evaluation of the reinforced concrete columns’ ductility,
under combined axial load and bending, with or not steel fibres addition. Ph.D.
thesis — Engineering School at S&0 Carlos, S0 Paulo University, S&o Carlos,
2003.

This thesis aims to investigate the ductility of high strength concrete
columns, with confinement and/or with steel fibre addition, under combined axial
load and bending. For this, an extensive survey was performed, and the main
factors, which influence the column ductility, were pointed out. Then, parametric

studies were done, aiming to establish the mode of influence of each factor.

Based on these preliminaries studies, an experimental investigation,
divided in two steps, was proposed. In the first part, twenty-six reinforced
concrete columns and fourteen concrete columns were tested and three factors
were analysed: the ratio of fibre addition, the transversal reinforcement ratio and
the concrete compressive strength. The columns have 15cm x 15cm square cross
section and were 50cm high. They were tested under concentric load with
displacement control. It was observed that all factors interfere in the columns
ductility, and that, by adding fibre in the concrete, is possible to provide
acceptable ductility index to high strength concrete columns. The load vs. column
strain diagrams were studied and it was verified that for the first load peak, all the
column cross section resists the axial load. Besides that, it was observed that the
fibre addition improves the work together between the cover and the column core.
Finally, several modifications to the concrete confinement model of Cusson and
Paultre (1995) were proposed to allow this model to analyse the compressive

behaviour of the confined concrete with or/not fibre addition.
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In the second part of the experimental program, fifteen reinforced concrete
columns were tested under eccentric load. The effects of the load eccentricity, the
ratio of steel fibre addition and the transversal reinforcement ratio on the column
ductility were investigated. The columns have 15cm x 15cm square cross section
and were 170cm high. A pair of unidirectional hinges was design, which presented
exceptional performance, transferring integrally the external applied moment to
the columns. A most critical model of longitudinal reinforcement buckling and
mass lost was observed. In addition, it was verified that when the values of all
factors were increased, the column ductility was improved. Finally, a different
distribution mode of the confinement pressure on the column cross section was
observed, when combined axial load and bending is applied. Nevertheless, the
confinement pressure on the compressive region of the column cross section is not
modified.

Key words: column, high strength concrete, steel fibre, confinement and load
eccentricity.
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1.1.CONSIDERACOES INICIAIS
Nos ultimos anos, um crescente aumento do uso dos concretos de alto

desempenho (CAD) e das pesquisas sobre o tema vem sendo relatado nas
Literaturas nacional e internacional. A busca incessante por novos materiais e
técnicas para a fabricacdo do CAD firma-se a cada dia, objetivando melhorar as
propriedades desse material, dentre as quais, destaca-se a resisténcia a compressao
do concreto.

A busca por concretos com resisténcias a compressdo mais elevadas
iniciou-se entre as décadas de 50 e 60 (Aiticin, 2000). Nesse periodo, as
dificuldades principais para elevagdo da resisténcia do concreto residiam na
qualidade do cimento, na qualidade dos materiais pozolanicos e no tipo de
redutores de &gua utilizados. Desse modo, as resisténcias caracteristicas dos
concretos encontravam-se entre 10MPa e 20MPa. Os cimentos da época
apresentavam grdos bem mais grossos dos gue os atuais, o que dificultava a sua
hidratacdo. Além disso, iniciavarse a utilizacdo dos materiais pozoléanicos
adicionados aos concretos, cuja qualidade e consisténcia ainda era guestionada.
Os redutores de &gua apresentavam elevada dispersdo em composicao e pureza e
eram baseados em lignossulfonatos, que apresentam forte tendéncia em incorporar

ar e retardar a pega do cimento, quando usados em quantidades elevadas.

A partir da década de 70, com o surgimento dos redutores de agua de ato
desempenho (Mayer, 1981), a introducéo da silica ativa (Malhotra et alii, 1987) e
0 desenvolvimento da industria cimenticia (Aiticin, 2000), as pesquisas sobre 0s
concretos de ata resisténcia tomaram novos rumos. Concretos com resisténcias da
ordem de 70MPa (edificio River Plaza, em Chicago, construido em 1976), 80MPa
(edificio Prudential Plaza, em Chicago, construido em 1988) e 110MPa (edificio
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Gateway Towert, em Seattle, construido em 1990) tornaram-se exequiveis,

abrindo novos caminhos para as estruturas de concreto (Aiticin, 2000).

Atualmente, observa-se que resisténcias de concreto entre 50MPa e
100M Pa séo alcancadas sem maiores dificuldades. Contudo, tais resisténcias estéo
fora dos padroes de projetos nacionais, sga por fata de conhecimento e
normalizacdo das propriedades mecanicas deste novo materia (Projeto de Revisdo
da Norma Brasileira NBR 6118, 2001), seja por resisténcias da ordem de 30MPa
ainda suprirem as necessidades estruturais da maioria das edificages brasileiras.

Aiticin (2000) sugere que os concretos de alta resisténcia sgjam
classificados em cinco classes, em faixas de resisténcias que variam por
incrementos de 25MPa: Classe |, entre 50MPa e 75Mpa; Classe |1, entre 75SMPae
100Mpa; Classe IlI, entre 100MPa e 125Mpa; Classe IV, entre 125MPa e
150Mpa; e Classe V, acima de 150MPa. No Brasil, conforme a NBR 8953:1992,
0os concretos de ata resisténcia estdo agrupados em apenas uma classe,
correspondente a Classe I, na qual a resisténcia do concreto varia entre 55MPa e
80M Pa.

Apesar das inlmeras vantagens apresentadas pelos concretos de alta
resisténcia em relacdo aos concretos de resisténcias usuais, pesquisas tém
mostrado que esses materiais apresentam algumas caracteristicas diferenciadas,
que necessitam de maiores estudos. Entre essas caracteristicas, destaca-se a baixa
ductilidade do concreto de alta resisténcia a compressdo simples. Ao contrério do
concreto de resisténcia usual, o concreto de alta resisténcia apresenta um diagrama
tensdo vs. deformacdo de compressdo bem mais linearizado, com sua parte
ascendente praticamente linear até a tensdo maxima e sua parte descendente
bastante inclinada.

Uma das principais aplicacfes estruturais do concreto de alta resisténcia é
em pilares de edificios altos, cujo comportamento estrutural é governado pelas
propriedades mecanicas do concreto. Esse fato torna a ductilidade desses
elementos estruturais bem mais sensivel ao tipo de concreto utilizado e ao seu
respectivo diagrama tensdo vs. deformagdo. Observa-se, assim, que, quando o

concreto de alta resisténcia € aplicado a pilares, a ductilidade desses elementos
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estruturais é reduzida e sua ruptura fica caracterizada por pequenas deformacoes.
Deste modo, a redistribuicdo de esforcos capaz de evitar o colapso de uma
edificacdo, quando da ruptura de um pilar, € comprometida. Em paises onde existe
0 risco de abalos sismicos, esse comportamento torna-se ainda mais preocupante,
pois variagcOes bruscas de acOes podem levar uma edificacdo ao colapso sem

nenhum aviso prévio.

Para solucionar tal problema, diversos pesguisadores, no Brasil e no
mundo, vém estudando o comportamento dos pilares de concreto de ata
resisténcia, visando ao melhoramento da capacidade de absorcdo de energia
dessas estruturas. Entre esses estudos, destacam-se os trabalhos internacionais de
Bjerkeli et aii (1990); Cusson e Paultre (1994); Ibrahim e MacGregor (1996);
Samaan, Mirmiran e Shahawy (1998); Diniz e Frangopol (1998); e Razvi e
Saatacioglu (1999-b). Além desses, merecem destague trabalhos experimentais
nacionais, como, por exemplo, o de Agostini (1992); Paiva (1994); Perddo Janior
(1994) e Fernandes (1997), todos estes desenvolvidos na Faculdade de Engenharia
Civil da UNICAMP, e Lima (1997); Queiroga (1999); Vanderlei (1999); e
Guimaraes (1999), realizados na Escola de Engenharia de S&o Carlos— USP.

A grande maioria dos trabalhos citados acima se baseia no aumento da
capacidade de absorcdo de energia dos pilares, por meio da técnica de
confinamento da secdo transversal. Esta técnica traduz-se, basicamente, em se
adotar altas taxas de armadura transversal (sgja por estribos ou encamisamento por
chapas de aco ou materiais compésitos), de modo a gerar um confinamento
passivo capaz de controlar 0 processo de fissuragdo e a expansdo lateral do

concreto e, desse modo, aumentar a ductilidade desses elementos estruturais.

A técnica de confinamento da secdo transversal mostra-se eficiente para
pilares submetidos a compressdo centrada. Contudo, pesquisas vém mostrando
gue essa metodol ogia perde eficiéncia, quando os pilares sdo submetidos a flexo-
compressao (Sheikh e Yeh, 1990; Saatacioglu et alii, 1995 e ACI-441, 1997). Esse
problema torna-se ainda mais grave, uma vez que a grande maioria dos pilares de

concreto presente nas estruturas é submetida a flexo-compressao.
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Outra técnica de comprovada eficiéncia, que também vem sendo estudada,
€ a adicdo de fibras de aco a massa do concreto (Taerwe, 1992; Hsu e Hsu, 1994;
Natargja et aii, 1999; e Guimarées, 1999). Quando adicionadas ao concreto, as
fibras geram um tipo de “confinamento” que mantém o concreto integro, mesmo
para elevadas deformacdes, aumentando de forma consideravel a ductilidade deste
material. A grande vantagem do tipo de “confinamento” gerado por essa

metodologia é que ele é imune aos efeitos da flexo-compressao.

A utilizac8o de fibras em materiais frageis, buscando ganho de ductilidade,
data de tempos remotos. Contudo, aplicada ao concreto, essa técnica € bastante
recente, apresentando ainda varios problemas a serem solucionados, tais como:
problemas com a trabal habilidade do concreto fresco e desconhecimento das taxas
ideais de adi¢éo de fibras.

Dentro desse contexto, este trabalho tem como proposta a avaliacdo do
comportamento dos pilares de concreto de ata resisténcia submetidos a flexo-
compressao reta. Para tanto, investigou-se a ductilidade dos pilares submetidos a
compressao centrada e a flexo-compressao reta, com adicdo de fibras de aco e/ou
aumento das taxas de armadura transversal. Em seguida, taxas minimas ideais de
adicéo de fibras e/ou de armadura transversais foram buscadas, de modo a garantir

a capacidade minima de absorcdo de energia por estes elementos.

1.2. OBJETIVO

Esta tese tem como proposta principal o0 estudo da ductilidade e do
comportamento de pilares de concretos de altas resisténcias submetidos a flexo-
compressdo reta.  Objetivarse, inicidmente, quantificar e modelar
matematicamente o ganho de ductilidade dos pilares de concreto de ata
resisténcia com a adicdo de fibras de ago com ganchos nas extremidades e/ou com
confinamento da secdo transversal por meio de estribos. Para tanto, um estudo
experimental foi realizado para calibragdo dos modelos propostos. Em seguida,
com o modelo matemético calibrado com os resultados experimentais, realizaram-
se simulagbes que conduziram a determinacdo de taxas minimas de armadura

transversal e de indices de reforcos ideais de adicéo de fibras ap concreto, capazes
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de proverem aos pilares de CAR os mesmos indices de ductilidade dos pilares de
concreto de resisténcia usual, dimensionados segundo o Projeto de Revisdo de
Normada NBR 6118 (2001).

Na parte principal desse trabalho, fez-se a avaliacdo do efeito da flexdo
sobre as tensdes de confinamento geradas pela armadura transversal. Buscou-se
gualificar e quantificar a dissipacéo dessas tensdes, bem como o efeito resultante
na ductilidade dos pilares de CAR.

Finalmente, incorporaram-se todos 0os modelos mateméticos propostos ao
programa ANAPROT, que se baseia no Méodo dos Elementos Finitos e € capaz
de analisar pérticos planos de concreto armado e protendido. ApGs a incorporacéo
dos modelos, o programa foi utilizado para ssmular o comportamento de alguns
pilares de CAR, amejando-se a criagdo de critérios iniciais de dimensionamento

dessas estruturas, com indices de ductilidade aceitaveis.

1.3.JUSTIFICATIVA

O advir do concreto de ata resisténcia permitiu aos engenheiros o
dimensionamento de edificagdes com maior durabilidade, maior rigidez e maior
disponibilidade de espacos. Contudo, observa-se que a utilizacdo desse material
na construcdo civil brasileira € extremamente restrita e agravada pela fata de
conhecimento sobre suas propriedades e de uma normalizacdo nacional especifica
para 0o seu emprego em estruturas de concreto armado.

O Projeto de Revisdo da Norma Brasileira NBR 6118 (2001), que
regulamenta as metodologias de dimensionamento das estruturas de concreto
armado, restringird os projetos de estruturas as resisténcias caracteristicas de
concreto inferiores a 50MPa. Observa-se, ainda, que a extrapolacdo dos conceitos
desse projeto de norma (op. cit.), para estruturas com concretos com resisténcias
superiores a 50MPa, pode gerar situacOes contrérias a seguranca, uma vez que, 0S
modelos de calculo utilizados ndo se aplicam as estruturas de concreto de ata
resisténcia. Desse modo, tem-se observado que os poucos projetos nacionais, que
utilizaram e estdo utilizando o concreto de alta resisténcia, foram embasados em

normas internacionals, que, na grande maioria, ndo sdo condizentes aos materiais
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e nem a redlidade brasileira. Diante dos fatos expostos, faz-se necessaria, com

certa urgéncia, a criaco de normas nacionais sobre o tema.

Tentado colaborar para o0 melhor entendimento das propriedades
mecéanicas do concreto de ata resisténcia e gerar informacfes necessarias para
uma futura normalizacdo de seu emprego em estruturas de concreto armado,
vérias pesquisas foram realizadas no Brasil, conforme citado no item 1.1 deste
capitulo. Diversos problemas ja foram elucidados; contudo, outros pontos ainda
requerem maiores estudos e andlises.

Visando dar continuidade as investigacOes sobre o tema, 0 presente
trabalho procurou estudar a ductilidade dos pilares de concreto de alta resisténcia,
com adicdo de fibras metdlicas, submetidos a compressdo centrada e a flexo-
compressdo. Como parte de um projeto maior, ndo se objetivou a compilacéo dos
resultados e das revisdes bibliograficas dos trabalhos anteriores, mas, sm, a
utilizacdo destes apenas como referéncias norteadoras para se atingir os objetivos

propostos.

Finalmente, dentro da realidade exposta, observa-se que todos os esforgos
gue visam a gerar subsidios para a normalizacdo do uso do CAR adquirem

relevancia

1.4.CONTEUDO DA TESE
A presente tese foi dividida em nove capitulos e dois apéndices. No
primeiro capitulo, sdo apresentados 0s comentarios iniciais, 0s objetivos, as

justificativas e arelevancia do estudo aqui desenvolvido.

No segundo capitulo, apresentam-se, iniciadmente, as principais
caracteristicas dos pilares de concreto de dta resisténcia e os fatores que
influenciam o seu comportamento mecanico. Em seguida, um breve historico dos
modelos para o concreto confinado submetido a compressao centrada € realizado
e, entdo, sdo apresentadas as equacdes mateméticas mais utilizadas para descrever
esse comportamento. Apresenta-se, ainda, uma discussdo sobre os modelos
matematicos, existentes na Literatura, que se propdem a descrever o

comportamento a compressdo do concreto de alta resisténcia com confinamento
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por armadura transversal, constituida por estribos metdlicos. Nessa discussdo,
esses modelos mateméticos sdo comparados, suas vantagens e desvantagens
levantadas e a sua eficiéncia em representar com exatiddo o comportamento real
dos pilares € avaiada. Baseado nesta avaliacdo, o0 modelo de Cusson e Paultre
(1995) foi escolhido para ser utilizado nesta tese. Finalmente, discute-se o

comportamento do concreto confinado submetido a flexo-compressao reta.

No capitulo trés, é apresentada a revisdo bibliogréfica sobre o concreto
reforcado com fibras de aco (CRFA). Os principais fatores que influenciam o
comportamento mecénico do CRFA sdo elencados e discutidos. Em seguida,
discute-se o efeito das fibras de aco no comportamento a compressao do concreto
e a eficiéncia dos principais modelos matematicos que tentam descrever o
problema. Concluindo o capitulo, sdo discutidos os comportamentos a tracéo e a

flex&o do CRFA e os model os que tentam descrevé-los.

No capitulo quatro, é apresentado 0 programa computacional utilizado
para modelar os pilares de concreto de alta resisténcia. S&0 apresentadas as
principais hipoteses, os procedimentos de calculo e o elemento finito que esse
programa utiliza. Em seguida, apresentam-se as leis constitutivas dos materiais,
gue foram incorporadas ao programa, e a metodologia utilizada para essa
incorporacdo. Ainda, sd0 discutidas as metodologias para avdiagdo e
quantificacdo da ductilidade dos concretos, e um modelo é proposto. Finalmente,
propde-se um modelo matemético para descrever o comportamento do CRFA a
compressao com fibras de aco com ganchos nas extremidades. O modelo é vaido
para resisténcia do concreto entre 30MPa e 90MPa e foi proposto a partir da
andlise de regressdo de 75 diagramas experimentais de CRFA com resisténcia do
concreto entre 30MPa e 90MPa, taxas volumétricas de fibras entre 0% e 2%, e

fatores de formadafibra entre 50 e 114.

No quinto capitulo, é realizado um estudo paramétrico da influéncia da
resisténcia do concreto, da taxa da armadura longitudinal e transversal, da
geometria da se¢do transversal, do indice de reforco da adicdo de fibras e da

excentricidade do carregamento na ductilidade do concreto de alta resisténcia. Sdo
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estabelecidos, ainda, limites minimos de ductilidade aceitaveis, para os concretos

de altaresisténcia.

No sexto capitulo, é apresentado o programa experimental realizado. Séo
descritos os materiais utilizados, as metodologias empregadas na preparacdo dos

pilares e na execucao dos ensaios.

No sétimo capitulo, sdo apresentadas, inicialmente, as observacdes gerais
do programa experimental referente aos ensaios dos pilares submetidos a
compressdo centrada. S80 descritos e analisados os resultados dos ensaios desses
pilares de concreto de alta resisténcia, com diferentes resisténcias, indices de
reforco da adicdo de fibras e taxas de armadura transversal. Andlises de variancia
sS40 realizadas para quantificar a influéncia dos fatores analisados nas resisténcias
do concreto no pilar, nas deformagdes da armadura transversal e nos indices de
ductilidade desses elementos. Realiza-se um estudo comparativo entre 0 modelo
de Cusson e Paultre (1995) e os resultados experimentais. Em adicdo, sdo
sugeridas modificagcbes para 0 modelo de Cusson e Paultre (1995) para que o
mesmo seja capaz de modelar o comportamento de pilares com concretos de ata
resisténcia com confinamento e/ou adicéo de fibras de aco. Para tanto, andlises de
regressfes ndo-lineares sdo redizadas e novas equacdes matematicas S0
sugeridas. Também, por meio de andlises de regressdes ndo-lineares, s&o
apresentadas equacdes que garantem a ductilidade minima para os pilares com
CAR

No oitavo capitulo, sdo apresentadas as principais observacoes referentes
aos ensaios dos pilares submetidos a compressdo excéntrica. Iniciamente, €
realizada uma andlise da eficiéncia das condi¢cdes de contorno utilizadas e, em
seguida, avaliam-se os efeitos das varidvels estudadas (excentricidade de forga,
taxa de adicéo de fibras e taxa de armadura transversal) na capacidade de carga,
nas deformacdes das armaduras e nos indices de ductilidade dos pilares.
Finalmente, conduz-se um estudo sobre a modelagem do comportamento dos
pilares a flexo-compressdo. Nesse estudo, sd0 comparados os resultados

experimentais com os fornecidos pelos modelos de Cusson e Paultre (1995), FIB
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(1999) e do modelo proposto para 0 CRFA no Capitulo 5. Finalmente, a

dissipacdo das tensdes de confinamento devido a flex&o é discutida e quantificada.

Por fim, no nono capitulo, sdo apontadas e discutidas as principais
conclusdes do trabalho e alguns aspectos correlatos ao tema, que demandam

futuros estudos.

Posteriormente aos nove capitulos, apresentam-se as referéncias
bibliogréficas citadas e os dois apéndices com as informagdes complementares
dos ensaios experimentais.



j MODELOS PARA O CONCRETO
CONFINADO
\)

2.1.INTRODUCAO

Um aspecto que tem levantado bastante discussdo no meio técnico-
cientifico é a fragilidade do concreto de alta resisténcia, quando comparado aos
concretos de resisténcias usuais. Em uma andlise rapida e visual entre os
diagramas tensdo vs. deformacdo desses concretos, observa-se que a parte
ascendente do diagrama tornase cada vez mais linear, a deformacéo
correspondente a tensdo de pico eleva-se e a capacidade de carga no trecho
descendente diminui, quando da elevacdo da resisténcia a compressdo. Essas
diferencas nos diagramas sdo explicadas pela mudanca da estrutura interna do
concreto, que ocorre com 0 aumento da resisténcia a compressao. Observa-se que,
com a elevacdo da resisténcia, a interface pasta-agregado torna-se mais resistente,
a porosidade diminui e a relacdo entre arigidez do agregado e da pasta aproxima-
se da unidade. A superficie de ruptura, que antes era caracterizada pela
propagacao das fissuras dentro da pasta e na interfase pasta-agregado, passa a ser
caracterizada, também, pelo secionamento dos agregados. Esse fato torna a
distribuicdo interna das tensdes mais uniforme, e o processo de fissuracéo s €
iniciado quando as tensdes de compressao atingem cerca de 90% da resisténcia do
concreto, provocando uma linearizacéo do trecho ascendente do diagrama. Ainda,
por conta do reduzido processo de fissuragéo, a redistribuicdo de esforcos dentro
da massa do concreto fica comprometida, provocando um comportamento pés-
pico bastante fréagil e que é refletido na elevada inclinagdo do trecho descendente

do diagramatensdo vs. deformac&o do concreto de ataresisténcia (Aiticin, 2000).

Tem-se verificado, porém, que a ductilidade de uma estrutura ndo depende
apenas da ductilidade dos materiais que a constituem, mas também de diversos

outros fatores, bem mais complexos, tais como: geometria do elemento estrutural,
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condigbes de contorno, tipo de carregamento, disposicdo das armaduras, taxa
volumétrica das armaduras, interacd0 entre 0os materiais constituintes, etc
(Mendes, 1993). Assim, ndo é correto afirmar que uma estrutura de concreto de

altaresisténciaira se comportar de modo frégil.

Richart et alii (1928' apud MacGregor, 1997) observaram que, quando
submetido a um estado de compressdo tri-axial, o concreto pode apresentar
comportamento quase fragil, plastico com softening ou plastico com hardening,
dependendo das intensidades das trés tensdes principais. Esse efeito € provocado
pel as tensdes de compressao, que controlam o processo de propagacdo das fissuras

e, consequentemente, a ductilidade do concreto.

Nos pilares, o concreto pode ser submetido a um estado tri-axia de
tensdes, por meio do confinamento por armaduras transversais. Essas armaduras
podem ser formadas por estribos com pequeno espacamento, por tubos metalicos,
ou ainda por tubos de materiais compodsitos. Em todos esses casos, as armaduras
transversais geram um confinamento passivo. Assim, para baixas intensidades de
carregamento, a expansao lateral do concreto € desprezivel; conseqlientemente, a
armadura transversal é praticamente ndo-solicitada e o comportamento do
concreto é semelhante ao do ndo-confinado. Com a elevagdo do carregamento para
nivels da resisténcia uniaxial do material, o processo de microfissuracdo se
intensifica, a expansdo lateral do material atinge o valor méximo e, entdo, a
armadura transversal é solicitada intensamente, confinando, desse modo, o
concreto (Park e Paulay, 1975 e Chen, 1982).

Ensaios de pilares de concreto de alta resisténcia, confinados e submetidos
a compressdo centrada, tém mostrado que 0 comportamento mecanico desses
elementos apresenta caracteristicas diferenciadas das dos pilares de concreto de
resisténcia usua (Cusson e Paultre, 1994; Foster et aii, 1998; Raszvi e
Saatacioglu, 1999a; e Liu et aii, 2000). Os ensaios mostram ainda que o

1 RICHART, F. E.; BRANDTZAEG, A e BROWN, R. L.. A study of the failure of concrete under
combined compressive stress. Bull. n. 185, Engineering Experimenta Station, University of Illinois, Urbana,
11, 1928.
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comportamento mecanico dos pilares de CAR é influenciado por diversos fatores,
dentre os quais destacam-se: a resisténcia do concreto; o cobrimento; a geometria,
a taxa, o didmetro e o espacamento da armadura transversal; e, por fim, a tenséo

de escoamento da armadura de confinamento.

O Comité 441 do Instituto Americano do Concreto (ACI-441, 1997)
mostra que o comportamento dos pilares de CAR é diretamente influenciado pelo
confinamento e pode ser resumido esguematicamente na Figura 2.1. Observa-se
gue o trecho ascendente do diagrama € praticamente linear até 90% da carga
correspondente ao ponto A. Nesse trecho, a armadura de confinamento tem pouco
ou nenhum efeito e trabalha com tensdes inferiores a 50% da sua tensdo de
escoamento (Cusson e Paultre, 1994). O ponto A corresponde ao descolamento do
cobrimento, que ocasiona uma perda brusca de resisténcia, conduzindo o diagrama
ao ponto B. A diferenca entre as cargas correspondentes aos pontos A e B &
influenciada diretamente pela espessura do cobrimento e pela quantidade de
armadura transversal, e varia, aproximadamente, entre 10% e 15%. ApGs 0 ponto
B, a expansdo lateral do concreto atinge o seu valor maximo e 0 comportamento
do pilar torna-se funcdo da armadura de confinamento. Segundo Bjerkeli et alii
(1990) e Cusson e Paultre (1994), é possivel aumentar a resisténcia dos pilares de
CAR em até 150% da calculada pelas previsdes do ACI 318-89. Além disso,
podem-se obter atos indices de ductilidade, quando o indice de confinamento for
alto.

‘
Alto indice de confinamento
- _'_-—-'-'. __-“—\\
s ™~
A
—_—
\
8 \
% \‘ Médio indice de confinamento
&) \
b
\
\
L \
// Balxo indice de confinamento
» A

Deslocamento axial
Figura 2.1 - Comportamento esguemético dos pilares de concreto de alta resisténcia sob
compressao centrada (ACI-441, 1997)
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2.2.FATORES QUE INFLUENCIAM NO COMPORTAMENTO DOS
PILARES DE CAR

2.2.1.Resisténcia do concreto

A influéncia da resisténcia do concreto esté relacionada a dois fatores: ao
coeficiente de Poisson e a ductilidade do concreto. Durante a fase elastica dos
diagramas tensdo de compressdo vs. deformagdo, os coeficientes de Poisson, dos
concretos de resisténcias usual e ata, sGo da mesma ordem de grandeza
Entretanto, proximo a ruptura, 0 CAR apresenta coeficiente de Poisson menor,
isto € menor expansdo lateral, devido a sua menor microfissuracéo interna. Desse
modo, a armadura transversa sO é solicitada para vaores elevados de
deformagdes, superiores aos do concreto de resisténcia usual, reduzindo, assim, a
eficiéncia do confinamento (Bjerkeli et alii, 1990 e Cusson e Paultre, 1994).
Segundo Ahmad e Shah (1987), para a intensidade de tensdo relativa a resisténcia
do concreto, o coeficiente de Poisson é dado pelaEq.(2.1):

v=6850F;"" Eq.(2.1)

na qual fg € a resisténcia a compressdo meédia do concreto, obtida por ensaios de
corpos-de-prova cilindricos, dada em (MPa). Por outro lado, verificase que os
concretos menos resistentes apresentam maior ductilidade, sendo necessaria uma
taxa de confinamento relativamente menor para se atingir uma ductilidade pré-
estabel ecida (Park e Paulay, 1975).

2.2.2.Cobrimento

Ao contrério do que ocorre nos pilares de concreto de resisténcia usual, é
observado que o cobrimento dos pilares de CAR se destacam antes que a
capacidade de carga axial tedrica do elemento sgja atingida (ACI-441, 1997).
Como ja mencionado, esse fato € refletido no diagrama carga axia vs.
deslocamento axial do pilar, pela perda de resisténcia correspondente ao trecho A-
B do diagrama (Figura 2.1). O descolamento prematuro do cobrimento, segundo
alguns autores (Park et alii, 1982; Razvi e Saatacioglu, 1994; Claeson et aii, 1996

e Liu e Foster, 1998), é provocado pelo ato volume de armadura transversal, que
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interrompe a continuidade entre o concreto do nucleo e do cobrimento, gerando
desse modo, uma linha preferencial de faha, que é agravada quando o

espacamento entre os estribos é pequeno.

Por outro lado, Sargin et alii (1971) sugerem que a presenca de atas taxas
de armadura transversal prejudica a compactacao do concreto do cobrimento e,
assim, umamaior concentracdo de ar e agua localiza-se nesta regido. Esses fatores
fazem com que aresisténcia do concreto do cobrimento sgjainferior ao do nicleo,

colaborando para sua ruptura prematura.

Collins et alii (1993) explicam gque, em virtude da baixa permeabilidade do
CAR, a secagem do cobrimento ocorre primeiro do que a do concreto do ntcleo.
Esse fendbmeno gera um gradiente de tensdes dentro da massa do concreto, que

resulta na formagéo de planos de ruptura responsaveis pel o destacamento.

Foster et aii (1998), por meio de andlise com Elementos Finitos,
mostraram que as deformaces laterais do nucleo sdo inferiores as do cobrimento,
uma vez que a amadura transversal impede a expansdo lateral do nucleo (ver
Figura 2.2). Esse gradiente de deformagdes gera tensdes de tragdo entre o nlcleo e
0 cobrimento, que, quando atinge a resisténcia a tracdo do concreto, ocasiona 0
surgimento de fissuras na interfase nucleo-cobrimento, as quais ocasionam a
separacao entre as duas partes. Ainda segundo os autores citados, para acontecer o
destacamento do cobrimento € preciso ndo sO o surgimento das fissuras, mas
também outros mecanismos, como a flexdfo e a expansdo da armadura
longitudinal, e a instabilidade lateral que fica sujeito o cobrimento devido a sua
baixa esbeltez.

A fissuragdo na interface nucleo-cobrimento também ocorre nos pilares de
concreto de resisténcia usual, porém, o destacamento ndo acontece de forma
brusca, imediatamente apds o inicio da fissuragdo. O cobrimento perde sua
capacidade de carga de forma gradual durante a ativagéo do confinamento passivo,
ndo sendo observado o segmento A-B no diagrama carga axial vs. deslocamento
axial (Sheike e Uzumeri, 1980).
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Figura 2.2 — Mecanismo de destacamento do cobrimento (Foster et alii, 1998)

2.2.3. Geometria, taxa, diametro e espacamento da armadura transversal

Richart et alii (1928) observaram que o comportamento do concreto com
confinamento, por meio de armadura transversal circular helicoidal, € semelhante
a0 confinamento exercido pela pressdo hidrostética através de fluidos, tanto
gualitativamente, quanto quantitativamente. Porém, ao contrario do caso anterior,
o confinamento do concreto por estribos retangulares € bem menos eficiente
(Bertero e Felippa, 1964° apud Park e Paulay, 1975). A razdo para essa
ineficiéncia reside na configuracdo geométrica da armadura transversal.
Trabalhando como armadura de confinamento, os estribos circulares helicoidais
s80 submetidos apenas a esforcos de tracdo e, assim, conseguem transmitir de
modo uniforme a tensdo de confinamento para o0 concreto. Ja os estribos
retangulares, além dos esforcos de tragdo, também sdo submetidos a esforcos de
flex8o, que provocam 0 arqueamento de seus ramos e, conseguentemente, a
dissipacéo de parte das tensbes de confinamento. Desse modo, apenas as regides
de concreto proximas as quinas e ao centro da secdo permanecem efetivamente
confinadas. Esse fendbmeno agrava-se ainda mais, quando arelacéo entre amaior e
a menor dimensdo dos estribos retangulares € elevada, pois o efeito de
arqueamento se intensifica. Na Figura 2.3 apresentam-se maiores detalhes deste

fenbmeno. Apesar desse fato, pesquisas apontam que os estribos retangulares

2 BERTERO, V.V. e FELIPPA, C. Discussion of "Ductility of concrete" by Roy, H.E.H. and
Sozen, M.A., International Symposium on flexural mechanics of reinforced concrete, ASCE-ACI,
Miami, 1964, p.227-234.
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aumentam significativamente a ductilidade do concreto, contudo, a resisténcia

pouco é modificada.

+¢ Concreto ndo
% confinado

Tensdes de
confinamento

7, Concreto ndo
% confinado

y
3
/
z
5

Figura 2.3 — Areas efetivas de confinamento (Park e Paulay, 1975)

Diversos pesquisadores relatam que a tensdo lateral de confinamento
aplicada a0 concreto esta diretamente relacionada com a taxa de armadura
transversal (Fafitis e Shah, 1985; Bjerkeli et alii, 1990; Cusson e Paultre, 1994; e
Mau et aii, 1998). Xie et aii (1997) mostrou que, quando o espacamento da
armadura transversal é mantido constante e a taxa volumétrica dessa armadura é
elevada ocorre 0 aumento da tensdo de confinamento e, consequentemente, o

incremento da capaci dade pds-pico dos pilares.

Claeson e Gyltoft (1998) observaram por meio de ensaio de pilares de
secdo quadrada, que quanto menor for 0 espacamento entre estribos mais eficiente
torna-se o confinamento, melhorando, assim, a ductilidade dos elementos.
Contudo, os autores ndo observaram melhora na capacidade de carga dos pilares
guando o espacamento dos estribos era reduzido. Apesar desse fato, Cusson e

Paultre (1992) observaram melhora, tanto na ductilidade, como também na
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capacidade resistente dos pilares, quando o espacamento dos estribos era reduzido.
O fato é explicado, uma vez que a distribuicdo das tensdes de confinamento
longitudinalmente, entre estribos, se da em forma de arco. Desse modo, quando o
espacamento é elevado, um grande volume de concreto permanece ndo-confinado
e, durante o carregamento da estrutura, este pode se desprender da peca, em

virtude do gradiente interno de tensdes (ver Figura 2.4).

concreto

= confinado

Figura 2.4 — Distribui¢do das tensdes de confinamento nas secdes transversais e ao
longo do pilar

O didmetro da armadura transversal também é fator importante, quando a
geometria do estribo é retangular, pois, devido a maior rigidez dos estribos com
maior didmetro, o efeito do arqueamento € minorado e a distribuicéo das tensdes
de confinamento na secdo transversal torna-se mais uniforme, melhorando a

eficiéncia do confinamento (Park e Paulay, 1975).

2.2.4.Taxa e diametro da armadura longitudinal

A armadura longitudinal também colabora no confinamento do concreto

nos pilares de CAR. Verifica-se que elevadas taxas e diametros da armadura
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longitudina melhoram a eficiéncia do confinamento, aumentando o ganho na
capacidade de carga e ductilidade dos elementos (Razvi e Saatacioglu, 1999a e
Cusson e Paultre, 1992). A distribuicdo da armadura longitudinal ao longo do
perimetro do nucleo deve ser uniforme e 0 espacamento entre as barras pegueno.
O contato entre as barras da armadura longitudinal e os estribos da armadura
transversal deve ser garantido, de modo a impedir qualquer movimento de corpo

rigido das barras longitudinais (Sheikh e Uzumeri, 1982).

2.2.5.Tensdo de escoamento da armadura transversal

A tensdo de escoamento da armadura transversal determina o limite
superior da pressdo de confinamento aplicada ao nucleo do pilar. Desse modo, era
esperado que estribos com elevada tensdo de escoamento melhorassem a
eficiéncia do confinamento, porém, Cusson e Paultre (1992) e El-Dash e Ahmad
(1994) observaram que, para os estribos desenvolverem toda a sua capacidade
resistente, € necessario que os pilares de CAR sgjam bem confinados, com

€levadas taxas volumétricas e arranj os das armaduras transversai s adequados.

2.3.COMPORTAMENTO DO CONCRETO A COMPRESSAO CENTRADA
2.3.1.Histoérico

O inicio dos estudos da modelagem do concreto confinado por estribos
retangulares data da década de 50, quando Chan (1955° apud Sheikh, 1982)
prop0s equagbes para avaiar a resisténcia do concreto confinado e a
correspondente deformacdo. As equagdes propostas eram baseadas em testes de
pilares submetidos & compressdo com peguena excentricidade de dimensdes:
152mm x 152mm x 292mm e 152mm x 92mm x 1321mm. Chan (op. cit.) sugeria
gue o trecho ascendente do diagrama tens&o vs. deformagéo do concreto confinado

fosse modelado por um diagrama tri-linear, no qual ainclinacdo dos segmentos de

3 CHAN, W. W. L.. The ultimate strength and deformation of plastic hinges in reinforced concrete
framework. Magazine of Concrete Research, v. 7, n. 21, 1955, p. 121-132.
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reta diminuia em funcdo de um coeficiente A que multiplica 0 médulo de

elasticidade tangente na origem do concreto (ver Figura 2.5).

Nove anos apds o trabalho de Chan ter sido publicado, Roy e Sozen (1964*
apud Sheikh, 1982) propuseram um modelo no qual o comportamento do concreto
confinado era representado por um diagrama bi-linear. Os autores estudaram,
experimentalmente, pilares com dimensdes de 127mm x 127mm e 635mm,
constituidos por concretos com resisténcia ndo superior a 25MPa, submetidos a
compressdo axia, e concluiram que o confinamento por meio de estribos
retangulares ndo era capaz de promover aumento de resisténcia, sendo este fato
incorporado ao modelo. Roy e Sozen (op. cit.) ainda sugeriram que a avaliagdo da
ductilidade poés-pico do concreto confinado fosse redizada por meio da
deformacéo correspondente a tensdo igua 50% da tensdo méxima suportada por

este material, conforme Figura 2.6.

0.5fc {
| |
: |
= 0002 €0
Figura 2.5 —Modelo proposto por Chan Figura 2.6 — Modelo proposto por Roy e
(1955) Sozen (1964)

JA na década de 70, Sargin et alii (1971) apresentaram quatro equacdes
para modelar o comportamento do concreto confinado. Trés dessas equacdes eram
utilizadas para calcular a tensdo méaxima do concreto confinado e a respectiva
deformacdo. Essas equactes foram obtidas por meio da andlise de regressdo dos

resultados experimentais de ensaios realizados em pilares com dimensfes 127mm

4 ROY, H. E. H. e SOZEN, M. A.. Ductility of concrete. American Concrete Institute SP-12, Detroit, 1965,
p. 213-224.
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x 127mm x 635mm, submetidos a compressdo centrada e excéntrica. O trecho
ascendente do diagrama era descrito pela equagdo proposta por Sargin (op. cit.),
atualmente uma das mais utilizadas para descrever esse trecho do diagrama do
concreto confinado e ndo-confinado, e que sera discutida posteriormente. Na
Figura 2.7, é apresentado o0 diagrama tensdo vs. deformacdo para 0 concreto

confinado proposto pel os autores.

No mesmo ano, Kent e Park (1971) propuseram um modelo para o
diagrama tensdo vs. deformagdo do concreto confinado, que consistia de um
polinbmio do segundo grau para o trecho ascendente e duas equagdes lineares para
o trecho descendente. Nesse modelo, o efeito do confinamento era caracterizado
pelo guste da inclinacdo da curva do trecho descendente do diagrama e ndo
considerava 0 aumento da resisténcia provocado pelo confinamento. O modelo
proposto pelos autores foi obtido por andlise de regressdo dos resultados
experimentais de Solima e Yu (1967) e Roy e Sozen (1964) e é apresentado na
Figura 2.8.

Curva
cohtihua

Concreto
confinado

05 |-f----1---

02f,

D

Concreto nio confinade

e A 0002 €50, €50, €20c

——> ¢,

Figura 2.7 —Modelo proposto por Figura 2.8 — Modelo proposto por Kent e Park

Sargin et alii (1971) (1971)

Park et alii (1982) gustaram 0 modelo de Kent e Park (1971) e
introduziram o aumento da resisténcia do concreto provocado pelo confinamento;
assumiram, ainda, que o efeito do confinamento era proporciona a taxa
volumétrica de armadura de confinamento. Nesse mesmo ano, Sheikh e Uzumeri
(1982) desenvolveram um modelo no qual o efeito do confinamento era

incorporado, pelo guste da tensdo maxima, ao diagrama tensdo vs. deformacéo do



Capitulo I - Modelos para o concreto confinado 21

concreto ndo-confinado, e sugeriram um coeficiente que media a eficiéncia do
confinamento. O comportamento descendente do diagrama tens&o vs. deformagéo
do modelo em questéo era similar ao de Park et alii (1982). O grande avango desse
ultimo modelo é a consideracdo da influéncia da armadura longitudina e do
arranjo da armadura transversal. Novamente, todo o equacionamento foi obtido
através da andlise de regressdo de dados experimentais. Na Figura 2.9, é
apresentado o diagrama tensdo vs. deformacdo para o concreto confinado,

proposto por Sheikh e Uzumeri (1982).

Na década de 90, Saatcioglu e Razvi (1992) estabeleceram um modelo no
gual o diagrama tensdo vs. deformagdo para o0 concreto confinado era modelado
por um polinémio do segundo grau, para o trecho ascendente, e um do primeiro
grau, para o trecho descendente. A equacdo para o trecho descendente era fungéo
do ponto correspondente a 85% da tensdo de pico (ver Figura 2.10). O modelo
segue alinha do modelo de Sheikh e Uzumeri (1982) e utiliza um coeficiente para
determinacdo da pressdo equivaente de confinamento. Um ponto importante no
modelo de Saatcioglu e Razvi (1992) € a consideracdo, na sua formulagdo, da
forma das secdes retangulares, na qual a pressdo equivaente de confinamento é
calculada para a direcdo da maior e menor dimensdo separadamente. Ainda,
seguindo a linha de todos os modelos ja citados, esse modelo baseia-se em um

extenso programa experimental.

Todos os modelos anteriormente citados foram desenvolvidos para
concreto com resisténcia usual e nd sd0 adequados para modelar o
comportamento dos pilares de CAR, uma vez que superestimam a ductilidade e
ndo levavam em consideracéo a perda prematura do cobrimento, que acontece de
modo mais acentuado nos pilares de concreto de alta resisténcia (Cusson e Paultre,
1993). Apesar desses fatos, os modelos para concretos de resisténcia usual com
confinamento vém servindo como base para formulacéo de novos modelos para o
CAR. O procedimento consiste na introducéo de coeficientes obtidos da andlise
estatistica de resultados experimentais de concreto de ata resisténcia com
confinamento e/ou introdugdo de novas equacdes (Cusson e Paultre, 1995; Attard
e Setunge, 1996; Diniz e Frangopol, 1997; Foster et alii, 1998; e Razvi e
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Saatcioglu, 1999b). Desse modo, observa-se que a maioria desses novos modelos
utiliza quase sempre as mesmas equagdes para modelar o diagrama tensdo vs.
deformacdo do CAR confinado. Apesar desse fato, observa-se que, quando
utilizados para descrever um dado pilar com confinamento, as respostas tensdo vs.
deformacédo de cada modelo apresentam diferencas consideravels. Essas diferencas
sd0 explicadas, uma vez que as amostras de ensai0s experimentais utilizadas para
calibracdo dos modelos seguem padrfes diferenciados de ensaios (Quintana,
2001).

A seguir, apresentam-se as equacbes mais utilizadas para modelar o

comportamento dos concretos de CAR, com e sem confinamento.

fec*Xa'lep ¢
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Figura 2.9 — Modelo proposto por Sheikh e Uzumeri (1982)
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Figura 2.10 — Model o proposto por Saatcioglu e Rasvi (1992)
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2.3.2.Equacdes constitutivas do concreto confinado

O comportamento ascendente do diagrama tensdo de compresséo Vvs.
deformagédo do concreto confinado € comumente modelado pela equacdo proposta
por Sargin (1971), que € expressa pela Eq.(2.2):

o Al ey

f 2
“ 1+(A—2)EES°J+BEE£°J
SCC SCC

naqual & é adeformagdo do concreto, & € a deformacdo correspondente a tensio

Eq.(2.2)

maxima fe, o; é a tensdo no concreto, e A e B sdo constantes fungdes das
propriedades mecanicas do concreto. Os valores de A, B, & e f.c sdo definidos de

modo diferente pelos autores, em cada model o proposto.

Outra equacdo bastante utilizada para definir o ramo ascendente do
diagrama tensdo de compressdo vs. deformagdo do concreto confinado foi

proposta por Popovics (1973) e € descrita pela Eq.(2.3):

i
g, - €

. 7 Eq.(2.3)
cc &
(8-2)+ [J
gCC
naqual g é definido pelaEq.(2.4):
E. Eq.(2.4)

P Z(t.7e)
nesta Ultima, E; € o moédulo de € asticidade do concreto ndo-confinado.

Para o ramo descendente do diagrama tensdo vs. deformacéo do concreto
confinado, as equagdes mais utilizadas sdo a equagdo polinomial de grau um,
inicialmente proposta por Roy e Sozen (1964), e a exponencial, proposta por
Fafitis e Shah (1985), e que podem ser expressas pelas Eq.(2.5) e EQ.(2.6),

respectivamente:
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c — a, ch + bl EQ(ZS)

¢ = exp(kll e, - gcc)kzz) Eq.(2.6)

nas quais os valores de a;, bi, ki1 e ky; séo definidos de modo diferente pelos

autores, em cada modelo proposto.

E essencid que exista continuidade entre os diagramas do concreto
confinado e do n&o-confinado. Desse modo, € comum os modelos adotarem as
mesmas equacdes do concreto confinado para o0 ndo-confinado, substituindo
apenas as variaveis & e fe. por &, e f, considerando que &, é a deformacéo

correspondente a tensdo de compressao do concreto nao-confinado f. na estrutura.

2.3.3.Modelos para o concreto de alta resisténcia

A partir de 1980, diversos modelos vém sendo propostos para modelar o
comportamento a compressdo do concreto de alta resisténcia, dentre os quais
destacam-se: 0 modelo de Park et alii (1982), que foi calibrado com ensaios de
pilares nos quais a resisténcia do concreto variava de 20MPa a 60MPa; o0 modelo
de F&fitis e Shah (1985), calibrado com concretos com resisténcias entre 26MPa e
66MPa; 0 modelo de Yong et alii (1988), calibrado com resisténcias de concreto
gue variavam de 84MPa a 94MPa; 0 modelo de Bjerkeli et alii (1990), calibrado
com resisténcias de concreto que variavam de 50MPa a 97MPa; o modelo de
Nagashima et alii (1992° apud Kappos e Konstantinidis, 1999), calibrado com
concretos de resisténcias entre 60M Pa e 118MPa; 0 modelo de EL-Dash e Ahmad
(1994), calibrado com concretos de resisténcias entre 30M Pa e 100M Pa; 0 modelo
de Cusson e Paultre (1995), calibrado com concretos de resisténcias entre 60MPa
e 120MPa; lbrahim e MacGregor (1996a), calibrado com concretos com

® NAGASHIMA, T., SUGANO, S., KIMURA, H. and ICHIKAWA, A. Monotonic axial compression test
on ultra-high-strength concrete tied columns. Tenth world conference on earthquake engineering,
Rotterdan: 1992, p. 2983-2988.
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resisténcias entre 60MPa e 129MPa; e, por fim, 0 modelo de Razvi e Saatcioglu
(1999D), calibrado com concretos com resisténcias entre 60M Pa e 124M Pa.

Dentre todos os modelos citados acima, apenas os modelos de Cusson e
Paultre (1995) e o modelo de Razvi e Saatcioglu (1999b) levam em consideracéo
gue atensdo na armadura transversal de confinamento pode ser diferente da tenséo
de escoamento, quando o nucleo do concreto atinge a suaresisténcia, e apresentam
equacles para predizer o valor da tensdo real na armadura. Todos 0s outros

consideram que para este ponto a armadura transversal estd escoando.

Kappos e Konstantinidis (1999) realizaram um estudo estatistico, visando
a avaiar a eficiéncia de dez model os numéricos para concreto de alta resisténcia
confinado. Dentre os modelos citados anteriormente, apenas os modelos de EL-
Dash e Ahmad (1994) e Razvi e Saatcioglu (1999b) ndo se encontram inclusos na
andlise. Para o estudo, os autores utilizaram os dados experimentais de 108 pilares
de CAR, com secdo transversal quadrada, ensaiados com forca centrada, com
concretos cujas resisténcias variavam entre 50MPa e 125MPa, armadura
transversal composta por agos, com tensdo de escoamento variando entre 340M Pa
e 1390MPa, e taxa volumétrica de armadura transversal entre 0,8% e 5%. Os
autores avaliaram a preciséo dos modelos em predizer seis parametros. a
resisténcia do concreto confinado (fs); a deformacdo axial correspondente a
resisténcia do concreto confinado (&c); a deformagdo no trecho descendente do
diagramatensdo vs. deformacdo, correspondente a 85% da resisténcia do concreto
ndo-confinado (& sgsic); @ deformacéo no trecho descendente do diagrama tenséo
vs. deformagdo, correspondente a 50% da resisténcia do concreto confinado
(&51cc); @ &ea abaixo do diagrama tensdo vs. deformacdo, da origem até a
deformacdo &. (Awc); € a area abaixo do diagrama tensdo vs. deformacdo, da
origem até a deformagao & sicc (Ao stec)-

Kappos e Konstantinidis (1999) concluiram que, quanto a resisténcia fe,
todos os modelos apresentaram bom comportamento. Os autores justificam o
resultado, afirmando que esse parametro € de féacil modelagem. Os melhores

resultados foram obtidos com os modelos de Nagashima et alii (1992), seguidos
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pelo de Cusson e Paultre (1995), apesar de a metodologia de calculo de Cusson e
Paultre (1995), para a tensdo na armadura transversal, correspondente a resisténcia

do concreto, ser conservativa.

Com relagdo a deformacdo &, foi observada el evada discrepancia entre os
resultados experimentais e os resultados dos modelos. Esse fato deve-se a dta
influéncia do comprimento utilizado para a medicdo das deformagdes axials sobre
o vaor de &.. Novamente, os resultados mais uniformes foram obtidos com os
modelos de Nagashima et dii (1992) e Cusson e Paultre (1995). A maioria dos
model os apresentou elevada variagdo na avaliacdo das deformactes & gsic € & sices
sendo o modelo de Ibrahim e MacGregor (1996) o que apresentou melhor
desempenho. Os resultados mostraram elevada discrepancia na predicdo da area
Aicc pelos modelos estudados, sendo os melhores resultados obtidos com os
modelos de Nagashima et alii (1992) e Cusson e Paultre (1995). Quanto a
avaliacdo da area Ao stec, também foi observada ata discrepancia entre os model os,
sendo o modelo de Ibrahim e MacGregor (1996) 0 mais preciso. Finalmente, os
resultados da andlise de Kappos e Konstantinidis (1999) indicam que o modelo de
Nagashima et alii (1992) apresentou o desempenho mais satisfatorio com relacéo a
todos os parametros, seguido pelo modelo de Cusson e Paultre (1995).

Quintana (2001) realizou estudo comparativo entre diversos modelos para
concreto confinado e néo-confinado. Nesse estudo, foram avaliados todos os
model os citados, com excecdo dos modelos de Ffitis e Shah (1985) e Nagashima
et alii (1992). A autora concluiu que as curvas tensdo vs. deformacéo para o
concreto confinado e ndo-confinado, sugeridas pelos diversos modelos, podem
apresentar grandes diferencas entre si, para um mesmo pilar. Ela informa, ainda,
gue essas diferencas sd0 mais elevadas no ramo descendente do diagrama e que,
para o concreto nao-confinado, elas sdo provocadas pelos diferentes tipos de
corpos-de-prova, caracteristicas dos concretos e procedimentos usados nos
ensaios, os quais foram utilizados para calibrar os modelos. E, segunda a autora,
para o caso do concreto confinado, tem-se ainda a interferéncia das caracteristicas

das armaduras utilizadas nos pilares.
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Quintana (2001) também comparou as tensdes na armadura transversal,
correspondentes a resisténcia do concreto confinado, calculadas segundo Cusson e
Paultre (1995) e Razvi e Saatcioglu (1999b) e as experimentais. A autora concluiu
gue os valores fornecidos por Cusson e Paultre (1995) sempre foram iguais ou
menores que os de Razvi e Saatcioglu (1999b). Além disso, ela observa que estes
valores podem diferir expressivamente dos experimentais. Finalmente, a autora
realizou um estudo comparativo entre 0s modelos e resultados experimentais de
pilares de se¢éo quadrada, retangular e circular, com resisténcias do concreto entre
25MPa e 130M Pa, tensdo de escoamento da armadura transversal entre 250M Pa e
700MPa e taxa volumétrica de armadura transversal entre 0,4% e 5%. Para os
pilares de secdo quadrada, a autora observou que as curvas fornecidas pelos
modelos apresentaram-se bastante discrepantes das experimentais e sempre 0s
melhores modelos eram aqueles que incluiram as curvas experimentais em sua
calibracBo. Para segOes retangulares, 0 modelo que apresentou melhor
comportamento foi o de EL-Dash e Ahmad (1994), e para secdes circulares o de
Razvi e Saatcioglu (1999b). A autora concluiu que, dentre os model os estudados,
0s que conseguem melhor representar 0 comportamento do concreto com
confinamento passivo séo os modelos de EL-Dash e Ahmad (1994) e Cusson e
Paultre (1995).

Baseado nos estudos apresentados nos parégrafos anteriores, optou-se por
utilizar o0 modelo de Cusson e Paultre (1995) como modelo base para este
trabalho. A seguir, € apresentada uma descricdo mais detalhada do modelo em
questéo.

2.3.4.Modelo de Cusson e Paultre (1995)

O modelo proposto por Cusson e Paultre (1995) é baseado na andise
estatistica de resultados experimentais de ensaios a compressao centrada de 50
pilares de concreto de ata resisténcia, dentre os quais 30 foram executados pelos
proprios autores e 20 por Nagashima et alii (1992). No modelo, sdo utilizados

conceitos e equactes de diversos outros modelos encontrados na Literatura e ja
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citados anteriormente neste trabalho. Desse modo, os autores partem do trabalho
de Richart et alii (1928), que observaram que, quando submetido a um estado
bidimensiona de tensdes de compressdo, o concreto atinge a ruptura com forca
superior aquela do estado uniaxial. Assim, Richart et alii (1928) propuseram que a
tensdo maxima de compressdo do concreto confinado pode ser calculada pela
Eq.(2.7):

f_ = f, +4ALT, Eq.(2.7)

na qual f; é a resisténcia a compressdo do concreto na estrutura e f; € a tensdo
lateral nominal de confinamento. A tensdo lateral nomina de confinamento
apenas pode ser aplicada em regides nas quais o efeito do confinamento se
desenvolve completamente, 0 que ndo é o caso das secOes retangulares com

armaduratransversal constituidas por estribos.

Cusson e Paultre (1995), utilizando o equilibrio das tensbes laterais do
nucleo do concreto e as forgas na armadura de confinamento, obtiveram que a

tensdo lateral nominal de confinamento pode ser expressa pela Eq.(2.8):

=t [EAW i A*‘VJ Eq.(2.8)

s | ¢ +c,

na qual fic € atensdo na armadura transversal de confinamento; s € a distancia de
centro a centro entre estribos;, Ag¢x € Agy S0 as areas da segdo transversal das
armaduras de confinamento, paralelas aos eixos x ey, respectivamente; e ¢, e ¢,
s80 as larguras do nucleo do pilar, nas direcOes x ey, respectivamente. O valor de
fic € obtido pela deformagdo da armadura de confinamento, que é dada pela
Eq.(2.9):

e =V [ —(—f'e I;V Df'ej Eq.(2.9)

Secc

na qua v é o coeficiente de Poisson do concreto confinado, no ponto
correspondente & maxima tensdo; Esc. € 0 médulo de elasticidade secante no
ponto de méxima tensdo do concreto confinado; e f. é a pressdo efetiva de

confinamento, dada pela Eq.(2.10):
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f, =K

e

[T, Eq.(2.10)

Nesta dltima, por sua vez, K¢ € o coeficiente de confinamento efetivo e
representa a taxa da area do concreto menos confinada, que se localiza na regido
média entre dois estribos consecutivos (ver Figura 2.11), assumindo que a
distribuico da tensdo de confinamento se da em forma de arco. O conceito do
coeficiente K. foi proposto por Sheikh e Uzumeri (1982) e, posteriormente,
modificado por Mander et alii (1988), que adotaram que a distribuicdo da tensio
de confinamento se d&d em forma de arco e pode ser aproximada por uma parabola

com tangente inicial igual a 45°. Assim, pode-se escrever o coeficiente Ke pela

Eq.(2.11):
e )Y

X y y
K, = Eq.(2.11)
1-p,

na qual w; sdo 0s espagos entre as armaduras longitudinais, ¢ € o didmetro dos
estribos; s € 0 espaco de centro a centro de estribo; e g € a taxa de armadura

longitudinal, em relacdo ao nucleo do pilar.

Richart et alii (1928) propuseram que a relacdo entre a tensdo maxima do

concreto confinado e sem confinamento pode ser expressa pela Eq.(2.12):

foc fIe °
= A+B = Eq.(2.12)

naqual A, B e C sdo constantes obtidas por andlise de regresséo. Cusson e Paultre
(1995) redizaram a andlise de regressdo para 0 concreto de ata resisténcia
confinado e obtiveram, paa A, B e C, os vaores de 1,0, 21 e 0,7,

respectivamente. O coeficiente de correlacdo (r?) obtido pelos autores foi de 83%.
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Figura 2.11 - Distribuigdo da tensdo de confinamento no concreto.(Sheikh e Uzumeri,
1982)

A determinacdo do ganho de deformacdo de pico e de ductilidade foi
também realizada por andlise de regressdo. Os autores consideraram a deformacéo
no trecho descendente do diagrama tensdo vs. deformacéo, correspondente a 50%
da tensdo méxima, como pardmentro de andlise da ductilidade. Assim, obtiveram
asEq.(2.13) e Eq.(2.14) :

f 1,7
£.-&,=021 EE%J Eq.(2.13)

c

¢ 11
Eostee ~Eoste =01 EE%J

c

Eq.(2.14)

nas quais &gsie € a deformagdo no trecho descendente do diagrama tenséo vs.
deformacdo do concreto ndo-confinado, correspondente a 50% da tensdo maxima,
e pode ser adotada como 4%o.. As EQ.(2.13) e EQ.(2.14) apresentaram coeficiente
de correlacdo (r?) de 89% e 85%, respectivamente. Para o calculo do valor de



Capitulo I - Modelos para o concreto confinado 31

&sfecy deve-se tomar fic igual a tensdo de escoamento da armadura de

confinamento.

Analisando as equacdes de Eq.(2.7) a Eq.(2.14) observa-se que estas estdo
inter-relacionadas e que sO podem ser solucionadas iterativamente. Assim, pode-
se, iniciamente, supor a tensdo fi, como sendo a resisténcia de escoamento da
armadura transversal. Em seguida, trabalha-se com as equacOes citadas. Verifica-
se se a deformacdo &, calculada pela equacéo Eq.(2.9), € compativel com a
tensdo inicialmente adotada para fic, considerando a curva tensdo vs. deformagéo
do aco utilizado; caso ndo exista compatibilidade entre os dois valores, refaz-se 0

procedimento com um novo valor para ficc.

Cusson e Paultre (1995) utilizaram, para a representacéo numeérica do ramo
ascendente do diagrama tensdo vs. deformac&o do concreto confinado, a expressao
sugerida por Popovics (1973) — Eq. (2.3).

Para 0 ramo descendente do diagrama, Cusson e Paultre (1995) utilizaram
a equacdo proposta por Fafitis e Shah (1985) — Eq.(2.6), com k;; sendo o
coeficiente que controla a inclinaggdo do trecho descendente do diagrama e tendo
sido obtido impondo-se que a curva passa pelo ponto (& stec, 0,5fcc); € ko2 sendo o
coeficiente que controla a curvatura do trecho descendente do diagrama e tendo
sido obtido por andlise de regresséo de resultados experimentais, apresentando um
coeficiente de correlacéo de 88%. Os coeficientes ki1 e ky; podem ser expressos,

respectivamente, pela Eq.(2.15) e EQ.(2.16):

/n(0,5)

(80,5f0c - ‘gcc )k22

Ky, = Eq.(2.15)

1,4
k,, = 0,58+16 [Eff—'] Eq.(2.16)

c

Na Figura 2.12, é apresentado 0 comportamento da curva tensdo vs.

deformagéo para o concreto confinado, proposto por Cusson e Paultre (1995).
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Figura 2.12 - Diagrama tensdo vs. deformacéo para o concreto confinado proposto por
Cusson e Paultre (1995)

2.4.COMPORTAMENTO DO CONCRETO A COMPRESSAO EXCENTRICA

O numero de trabalhos experimentais sobre o efeito do gradiente de
deformacdo axia no confinamento do concreto € bastante limitado, sendo o
assunto ponto de controvérsias e discussoes entre 0s pesquisadores (Saatacioglu et
alii, 1995 e ACI-441, 1997).

Em 1965, Sturman et alii (1965) realizaram um dos primeiros estudos
sobre o efeito do gradiente de deformagdbes no comportamento tensdo vs.
deformacdo do concreto, e observaram que, quando o concreto é submetido a
carga excéntrica, a deformacéo e a tensdo de pico do diagrama sdo incrementados
em 50% e 20%, respectivamente, quando comparados com o diagrama do
concreto sob carga centrada. Apesar deste fato, Karsan e Jirsa (1970) realizaram
ensaios em pilares de concreto simples de resisténcia usual sob compresséo
excéntrica e observaram que o diagrama tensdo vs. deformacdo do concreto €,
essencialmente, o mesmo do concreto sob compressdo centrada. A Unica
discrepancia observada foi que o trecho descendente do diagrama era menos

inclinado; contudo, os valores da deformagdo e atensdo de pico eram 0S mesmos.

Soliman e Yu (1967) ensaiaram 16 pilares de concreto de resisténcia usual,

com armadura de confinamento e submetidos a flexo-compressdo, e indicam gque o
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comportamento da presséo provida pelo confinamento é modificado, quando da

presenca da flexé&o.

Kent e Park (1971) estudaram o comportamento do diagrama momento
fletor vs. curvatura de pilares de concreto com resisténcia usual, com
confinamento e submetidos a flexo-compressdo, e observaram que a curvatura
Ultima é incrementada, quando da presenca do confinamento. Os autores
justificam que esse incremento pode ter sido promovido, uma vez que a armadura
de confinamento garantiu que a armadura longitudina comprimida flambasse
apenas para curvaturas bem superiores, comparadas com as dos pilares sem a
presenca desta armadura. Sheikh e Uzumeri (1982) também observaram aumento
de ductilidade em pilares de concreto de resisténcia usual, devido ao gradiente de
deformagdo, e propuseram um modelo calibrado com resultados de ensaios de
pilares com concreto confinado e submetidos a compresséo centrada. Os autores
utilizaram esse modelo para predizer o diagrama momento fletor vs. curvatura de
pilares submetidos & compressdo excéntrica e obtiveram bons gjustes entre as

curvas experimentais e tedricas.

Park et alii (1982) afirmam que os model os numéricos formulados a partir
de dados de ensaios de pilares de concreto de resisténcia usual, com confinamento
e sob compressdo concéntrica, podem ser aplicados para pilares submetidos a
carregamento excéntrico, uma vez que o gradiente de deformagdo ndo afeta o

diagramatensdo vs. deformacdo do concreto.

Sheikh e Yeh (1986) estudaram o comportamento do concreto de
resisténcia usual, confinado por estribos retangul ares e carregamento excéntrico, e
estenderam o0 uso de um modelo para concreto confinado sob compresséo
concéntrica para excéntrica. Os autores concluem gue, até aguele momento, néo
existiam dados experimentais suficientes para garantir que o gradiente de
deformacdo axial na secdo transversal aumente a resisténcia do concreto.
Entretanto, afirmam que a ductilidade é elevada na presenca da flex&o e que a
deformacdo correspondente a tensdo de pico € fungdo darelacéo entre alargurada

secdo transversal e a profundidade da linha neutra.
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Sheikh e Yeh (1990) realizaram ensaios experimentais em 15 pilares de
concreto de resisténcia usual, com confinamento lateral e submetidos a
compressao excéntrica. Os autores observaram que, tanto as distribuicdes das
armaduras longitudinais, quanto transversais s@o de extrema importancia no
comportamento dos pilares submetidos a flexo-compressdo. Como observado por
Kent e Park (1971), um maior nimero de estribos impede a flambagem das barras
longitudinais, melhorando a ductilidade e a capacidade resistente a flex&o dos
pilares. Além disso, o confinamento mantém o nlcleo de concreto integro para
grandes curvaturas, aumentando a ductilidade e resisténcia dos pilares. Os autores
concluem que o efeito do confinamento na presenca da flexdo é complexo e que
nenhum modelo, até aquela época, seria capaz de representar com precisdo o

comportamento dos pilares sob flexo-compressao.

Sheikh et alii (1994) estudaram o comportamento de 4 pilares de concreto
de dtaresisténcia, submetidos a flexo-compressao, e observaram que a capacidade
de absorcdo de energia dos pilares parecia ser proporciona a taxa de armadura
transversal. Contudo, a capacidade resistente da se¢do a flex8o ndo seguia esta
proporcionalidade, apesar de o confinamento proporcionar incrementos de 120% a
150%, no momento fletor resistente da secdo. Os autores observaram que, mesmo
na flexo-compressdo, os pilares de CAR apresentavam menor ductilidade do que
os pilares de concreto de resisténcia usual, com as mesmas caracteristicas, e que

este problema podia ser corrigido através do confinamento da secéo transversal.

Saatacioglu et alii (1995) ensaiaram 12 pilares de concreto de resisténcia
usual, submetidos a compressdo excéntrica, e investigaram o efeito do gradiente
de deformagdo no confinamento do concreto. Os pilares foram ensaiados sob
carregamento monoténico com taxas de excentricidade e/h entre 0,28 e 0,36. Eles
foram compostos por concretos com resisténcia variando entre 25MPa e 35MPa,
taxa longitudinal de armadura entre 1,8% e 2,8%, e taxa volumétrica de armadura
de confinamento entre 1,27% e 2,98%. Os resultados indicaram que, mesmo na
presenca da flexdo, incrementos nas taxas de armadura transversal implicaram em
aumento da ductilidade e resisténcia dos pilares. Maiores excentricidades de

carregamento aumentaram a ductilidade desses el ementos.
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Saatacioglu et aii (1995) explicam que, quando os pilares de concreto
confinado sdo submetidos a flexo-compressdo, a se¢do transversal fica submetida
a um gradiente de deformactes axiais que pode conter apenas deformacdes de
compressdo ou deformacbes de compressdo e tracdo, dependendo do grau da
excentricidade do carregamento. Nesse contexto, observa-se que o lado da secéo
transversal mais comprimido apresenta expansdo lateral igual ou superior as
encontradas nas secOes transversais dos pilares sob compresséo concéntrica.
Entretanto, o lado menos comprimido da secdo transversal pode apresentar

expansao lateral bem inferior a esse valor, podendo anular-se, quando da presenca
de tragdo.

Desse modo, a armadura de confinamento é solicitada de forma nédo
uniforme, gerando pressdes laterais de confinamento, cuja distribuicéo é variavel
a0 longo da secdo transversal. Os autores assumem que esta variagdo pode ser
considerada linear, 0 que gera diagramas tenséo vs. deformagao distintos entre as
areas das faixas 1, 2 e 3 (Figura 2.13). Explicam ainda que, quando sdo utilizados
0s modelos propostos para 0 concreto sob compressao centrada com o diagrama
tensdo vs. deformacdo dafaixa 1, para toda a segdo transversal, o erro cometido é
pequeno, uma vez gque a super-estimativa da pressdo lateral nas faixas 2 e 3 €
compensada pela baixa estimativa na faixa 1. Os autores utilizaram o modelo
proposto por Saatacioglu e Razvi (1992), para modelar o comportamento de

diversos pilares sob compressao excéntrica, e obtiveram preciso razoavel.

Lloyd e Rangan (1996) estudaram 36 pilares esbeltos de concreto de alta
resisténcia, com armadura de confinamento e submetidos a carregamentos com
excentricidade e/h entre 0,08 e 0,4. Os autores observaram que os pilares sob
pequena excentricidade atingiram a ruina, apresentando baixissimo indice de
ductilidade e sendo caracterizados pela perda explosiva do cobrimento. Ja os
pilares com elevada excentricidade apresentaram atos indices de ductilidade. O
efeito do confinamento foi considerado desprezivel pelos autores e, através da
teoria da estabilidade, eles tentaram modelar o comportamento dos pilares. Os
autores obtiveram bom comportamento para o ramo ascendente dos diagramas,

contudo, 0 model o ndo conseguiu representar 0 ramo descendente com exatidéo.
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Figura 2.13 — Distribuicéo da presséo lateral promovida pela armadura de
confinamento para pilares submetidos a compresséo excéntrica (a) e centrada (b)

Azizinamini e Kebragl (1996) ensaiaram 6 pilares de concreto de dta
resisténcia, confinados e submetidos a flexo-compressdo, e observaram que a
capacidade resistente dos pilares era superestimada, quando calculada segundo o
ACI-318 (1995). Os autores sugeriram a utilizacdo de um diagrama triangular de
tensdes, para o calculo da capacidade resistente a flexo-compressdo dos pilares de
CAR. Utilizando o mesmo procedimento de ensaio dos autores anteriormente
citados, Ibrahim e MacGregor (1996) ensaiaram 20 pilares de concreto de alta
resisténcia, confinados e submetidos a compressdo excéntrica. Os autores
observaram que nenhum modelo conseguia descrever com exatiddo o
comportamento do ramo descendente do diagrama carga vs. deformacdo, e
sugeriram alguns gustes no modelo de Bjerkeli et dii (1990), para um melhor
gjuste aos resultados experimentais. Apesar disto, Lee e Son (2000) ensaiaram 32
pilares de concreto de ata resisténcia com confinamento e ndo observaram
grandes discrepancias entre as forcas axiais e momentos fletores resistentes,

calculados segundo 0 ACI —318 (1995), e os dados experimentai s obtidos.

Deladibera (2002) ensaiou 4 vigas de concreto de resisténcia usual e no

dominio de deformagdes 4 (NBR 6118:1978). O autor estudou a variacdo da
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ductilidade dos elementos, em funcdo da armadura de confinamento disposta
apenas na regido comprimida da secdo transversal. Na primeira viga néo foi
disposta armadura de confinamento. Na segunda, terceira e quarta o autor dispos
estribos quadrados de 5,0mm de didmetro, apenas na regido comprimida da secéo
transversal, espacados a cada 15cm, 10cm e 5¢cm, respectivamente. No instante em
gue foi atingida a carga maxima em todas as vigas, 0s estribos se encontravam
totalmente dentro da zona comprimida da secéo transversal. O autor observou que
mesmo na presenca do gradiente de deformagdo, a armadura de confinamento
aumentou consideravelmente a ductilidade das vigas, porém ndo foi observado
aumento de resisténcia das vigas. A variagdo das pressdoes laterais de
confinamento foi considerada linear e, para a andlise dos resultados, o nucleo foi
dividido em 3 faixas, nas quais a pressdo confinante foi calculada e considerada
constante em cada uma delas. A distribuicdo das tensoes laterais das vigas 2, 3 e 4,
para a carga maxima, obtidas pelo autor, € apresentada na Figura 2.14. Observa-se

gue essa distribuicéo coincide com a sugerida por Saatacioglu e Razvi (1995).

1% MR 0254 Fa

EDE 0.3914Pa
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Figura 2.14 — Distribuicéo das pressoes laterais das vigas 2 (a), 3 (b) e 4 (c), calculadas
por Delalibera (2002)

Baseado no exposto nos pardgrafos anteriores, sdo observadas diversas
opinides contraditérias sobre o efeito do gradiente de deformacdo no
comportamento do concreto confinado. Apesar deste fato, a maioria dos autores
concorda gque o confinamento melhora a ductilidade do concreto, mesmo que este
esteja submetido a flexo-compressdo. Outro ponto de concordancia € que elevadas
taxas de armadura transversal, distribuidas com pouco espacamento, garantem a
ndo-flambagem prematura da armadura longitudinal do lado da segéo transversal

mais comprimido, melhorando, assim, o comportamento do diagrama momento
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fletor vs. curvatura dos pilares. Finalmente, observa-se que se fazem necessarios
maiores estudos teorico-experimentais sobre o assunto, para permitir um melhor
entendimento do problema e para garantir dados suficientes para a formulacdo de
um modelo numeérico preciso, que contribua para a andlise do concreto confinado

sob a presenca do gradiente de deformacéo.



. CONCRETO REFORCADO COM
FIBRASDE ACO

3.1.CONSIDERAQC)ES INICIAIS

Nas duas Ultimas décadas, a utilizagdo do concreto reforcado com fibras de
aco (CRFA) intensificou-se devido a0 seu grande potencia para diversas
aplicagbes estruturais (Committee 544 do ACI, 1988). Esse material é um
composito, cuja matriz € o concreto de cimento Portland e a segunda fase é

constituida por fibras descontinuas de ago distribuidas a eatoriamente.

Os primeiros estudos sobre 0 CRFA datam da década de 60 (Romuadi e
Baston, 1963). No inicio, apenas fibras retas eram utilizadas, com teores que
variavam de 90kg/m® & 120kg/m®, e relacdo comprimento/diametro de 60 a 100.
Entretanto, problemas com dificuldade de mistura e trabal habilidade obrigavam a
utilizacdo de agregados com diametros limitados. Esses problemas s6 foram
minimizados com o desenvolvimento das fibras com ancoragem e das fibras
coladas (Ramakrishman et alii, 1981) e mais tarde com a criacdo dos aditivos
redutores de &gua (Balaguru e Shah, 1992).

A adicdo de fibras de ago aprimora diversas propriedades mecanicas do
concreto e argamassa, destacando-se: a resisténcia a0 impacto, resisténcia a
flex&o, ductilidade, e a capacidade de controle do processo de fissuracdo e perda
de massa. As propriedades mecénicas dos CRFA estéo intimamente rel acionadas a
interacdo entre a fibra e a matriz cimenticia. Estudos mostram que esta interacéo é
influenciada por diversos fatores (Bentur e Mindess, 1990), tais como: a
resisténcia da matriz e as dimensdes dos agregados que a compdem; geometria,
orientagdo, distribuicdo e taxa volumétrica das fibras. A seguir, discute-se a

influéncia desses fatores e as principais propriedades mecanicas do CRFA.
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3.2.FATORES QUE INFLUENCIAM AS PROPRIEDADES MECANICAS
DO CRFA

3.2.1.Fatores relacionados as matrizes cimenticias

N&o existe nenhuma restricdo quanto ao tipo de cimento para uso nos
concretos com adicéo de fibras. Balaguru e Shah (1992) recomendam, entretanto,
gue o tipo de cimento deva estar de acordo com a utilizagdo do CRFA e a

resisténcia requerida.

Os agregados utilizados no CRFA sdo 0s mesmos utilizados no concreto
comum, deve-se, porém, ter cuidados com o correto proporcionamento destes,
uma vez que a adicdo de fibras aumenta de forma consideravel a coesdo do
concreto, comprometendo a sua trabalhabilidade. Isto ocorre porque as fibras
apresentam elevada area superficial, que aumenta o atrito entre os constituintes do
concreto, restringindo a fluidez e mobilidade da mistura. Assim, faz-se necessério
0 uso de misturas mais ricas em teores de argamassa, sendo sugerido pelo ACI
(1988) o valor minimo de 50%. A fluidez da matriz € outro ponto importante.
Bentur e Mindess (1990) sugerem que a matriz de concreto tenha abatimento no

tronco de cone 60mm maior que aguela especificada para o concreto com fibras.

Outro aspecto relevante é a geometria do agregado graido. Agregados com
dimensbes muito maiores que o comprimento das fibras prejudicam o
comportamento pos-fissuracdo do composito. Esse fato € explicavel, pois, quando
as fissuras interceptam os agregados, estas se propagam preferencialmente junto
da interface pasta-agregado nos concretos de resisténcias usuais, 0 que
compromete o efeito favordvel do uso da fibra O ACI (1993) sugere que o
didmetro maximo do agregado graido ndo sgja superior a 19mm e que as fibras
devam ter comprimento igual a pelo menos duas vezes o didmetro do agregado.
Para 0 concreto de alta resisténcia, 0 caminho preferencial de propagacéo de
fissura junto a interface pasta-agregado deixa de existir, sendo o agregado graido
normalmente seccionado pelas fissuras. Desse modo, fibras de comprimento
menores que as dimensdes do agregado gralido seriam mais aconselhdvels para o

CAR, uma vez que, para uma mesma taxa volumétrica de fibras, o nimero de
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fibras existente € maior quando seu comprimento é menor, e a probabilidade de
mais fibras costurarem as fissuras aumenta. Apesar dessa observacdo, 0 nUmero de
estudos sobre 0 assunto € insipiente, ndo existindo consenso entre os estudi0sos
(Aiticin, 2000).

A utilizacdo de aditivos redutores de dgua é comum no concreto com
adicdo de fibras. Recomenda-se apenas que aditivos contendo cloretos sgjam
evitados. A utilizacdo de adicbes minerais, como a silica ativa, também se tem
tornado comum nos CRFA. A presenca de silica ativa torna a matriz mais densa,
melhorando ainterface fibra-matriz e, por conseguinte, as propriedades mecanicas

do compdésito.

Diversos trabalhos vém mostrando que o aumento da resisténcia do
concreto diminui a tenacidade dos concretos refor¢ados com fibras (Balaguru et
aii, 1997; Banthia e Trottier, 1994 e Armelin e Banthia, 1997). Esse fato &
explicado, uma vez que as matrizes de concreto de alta resisténcia possuem uma
zona de transicdo fibra-matriz menos porosa e sem a presenca dos cristais de
hidroxido de calcio. Esses dois fatores promovem um aumento da resisténcia de
aderéncia entre a fibra e a matriz, e, conseglientemente, a forca necesséria para o
arrancamento da fibra durante o processo de fissuragdo do compdsito é elevada.
Desse modo, as fibras ficam sujeitas a maiores tensdes de tracdo, que podem
provocar as suas rupturas. Como a energia gasta no processo de ruptura de uma
fibra é inferior aguela correspondente a0 seu arrancamento, a tenacidade dos

CRFA com concretos de altaresisténciatende a ser menor.

Outro ponto importante é que as fibras inclinadas em relacdo ao plano de
fissura nas matrizes de CAR tendem a sofrer flexdo, ao invés de promover o
esmagamento da pasta do concreto (Armelin e Banthia, 1997). Devido a esse fato,
tensdes adicionais de cisalhamento sdo desenvolvidas. Essas tensdes contribuem
no processo de escorregamento entre 0s sistemas cristalinos da fibra de ago, o que
provoca a diminui¢cdo da tensdo de escoamento e de ruptura da fibra, favorecendo

a possibilidade de ruptura prematura da mesma (Banthia e Trottier, 1994).
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3.2.2.Fatores relacionados as fibras de ago

As fibras de aco utilizadas no CRFA sdo, geralmente, monofilamentos
discretos, fabricados com ligas metdlicas ou agos carbonicos. Elas sdo
descontinuas e apresentam comprimentos que variam de 19mm a 76mm. As
resisténcias a tragdo, apresentadas pelas fibras, variam entre 345MPa e 2100M Pa,
e as deformacfes Ultimas, entre 0,5% e 35%, dependendo do processo e do
material empregado na produgdo destas. As fibras sdo fabricadas em diversas
geometrias. As fibras de secdo transversal circular, por exemplo, sdo produzidas
pelo corte de arames e podem apresentar diametro entre 0,25mm e 1Imm. Asfibras
com secdo retangular sdo obtidas pelo corte de chapas de aco e podem apresentar
largura entre 0,15mm e 0,50mm e espessura entre 0,25mm e 0,90mm. As fibras,
podem, ainda, se apresentarem coladas umas as outras, por meio de cola soluvel
em é&gua, agrupadas de 10 a 30 unidades. Essa forma de apresentacdo objetiva

facilitao manuseio e amistura (Bentur e Mindess, 1990).

Como mencionado, dois dos principais fatores relacionados as fibras e que
interferem nas propriedades mecanicas dos compdsitos séo o teor e a geometria
das fibras. A influéncia da geometria da fibra esta ligada ao fator de forma
(relacdo comprimento/diametro). Valores elevados do fator de forma intensificam
a tendéncia de embolamento das fibras e a diminuicdo na trabalhabilidade do
composito, sendo que €elevados teores de fibras também provocam estes

problemas.

De modo a evitar esses efeitos, Ramakrishnan et alii (1981) recomendam a
utilizagdo de teores de fibras inferiores a 2% e fator de forma inferior a 100. A
definicdo de fator de forma foi inicialmente criada para fibras retas; apesar disso,
ela vem sendo utilizada, também, para as fibras com ganchos nas extremidades.
Diversos pesquisadores questionam a importancia deste fator para as fibras com
ancoragem; contudo, pesquisas vém mostrando que o fator de forma influencia
diretamente a tenacidade dos CRFA com fibras com ancoragem nas extremidades
(Ceccatto e Torneri, 1997). E comum que 0s pesquisadores agrupem as influéncias

do fator de forma e da taxa volumétrica de fibra em um fator Unico, denominado
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indice de reforco, e que é definido pelo produto da taxa volumétrica de fibras pelo

fator de forma (Johnston, 1974), conforme exposto na equagdo Eq.(3.1):

Vi U
R =
%

Eq.(3.1)

na qua ¢ é o diametro da fibra, Vs é taxa volumétrica de adicdo de fibrae ¢ €0

comprimento da fibra.

Outro aspecto que merece destaque € a orientacdo e distribuicdo das fibras
dentro do composito. Uma distribuicdo perfeitamente uniforme e aeatéria €
dificil de ser atingida (Bentur e Mindess, 1990). Esse comportamento torna-se
ainda mais grave em estruturas que apresentam alguma dimensdo com
comprimento inferior ao da fibra (efeito de borda). Nesse caso, as fibras
distribuem-se preferenciamente em um arranjo bidimensional. Para minimizar
esses problemas, a JSCE (1984) recomenda que os corpos-de-prova e 0s
elementos estruturais devem apresentar a menor dimensdo com comprimento
maior que trés vezes o comprimento da fibra e que cuidados sgjam tomados
durante a vibracdo. O arranjo bidimensional pode, também, ser provocado em
elementos com maior espessura, por meio de vibragdo ou compactagdo, com as
fibras tendendo a se alinharem em planos ortogonais a diregdo de vibracgo. Na
Figura 3.1, sdo apresentados detal hes do plano de alinhamento das fibras segundo

adirecéo davibracéo.
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Figura 3.1 - Planos direcionais dos alinhamento das fibras conforme a direcdo
da vibracao. (Bentur e Mindess, 1990)



Capitulo I11 - Concreto reforgado com fibras de aco. 44

Por conta desses problemas com relacdo ao adensamento, a JSCE (1984)
recomenda a utilizacdo de vibragdo externa, tomando-se apenas o cuidado com
relacdo ao plano de alinhamento das fibras. Por outro lado, o ACI (1982) afirma
gue, em obras, a vibragcdo externa ndo € de sSimples execugdo e por isso sugere 0
uso de vibragdo interna no CRFA. A fluidez da matriz € outro ponto importante,
pois, durante a vibragdo, pode ocorrer a sedimentacdo das fibras na parte inferior
dos elementos de CRFA. Ndo é recomendada a utilizacdo de concretos com

fluidez excessiva

A capacidade de absorcdo de energia e a resisténcia do CRFA estdo
diretamente relacionadas com o comprimento das fibras de aco. O efeito do
comprimento das fibras nessas propriedades € comumente analisado em funcdo do
mecanismo de transferéncia de tensdes entre a fibra e a pasta do concreto. Para
tanto, define-se um paréametro de andlise, que é denominado de comprimento
critico da fibra. O comprimento critico da fibra é definido como sendo o dobro do
comprimento minimo, o qual tem de estar embebido na pasta do cimento para que
as tensbes de aderéncia sgjam capazes de solicitar a fibra a uma tensdo igua a
tensdo de ruptura desta. Desse modo, pode-se expressar 0 comprimento critico
pelaEq.(3.2):

lo
gc :¢f fu
20

Eq.(3.2)
fu

naqua o, € atensdo de ruptura da fibra e 7, é tensdo de aderéncia média Gltima
entre a matriz e a fibra. Analisando a equacéo Eq.(3.2) observa-se que, quando a
tensdo de aderéncia atingir o seu valor méaximo, se a fibra apresentar
comprimentos inferiores & /., essa ira deslizar dentro da massa do concreto, e,
guando o comprimento for superior, ocorrerd a ruptura da fibra, caso a fissura

corte as fibras em seu ponto médio.
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Law (1971%, apud Katz e Bentur, 1991) realizou um estudo sobre a
eficiéncia das fibras em matrizes frageis. Nesse estudo, o autor observou que, em
funcéo das baixas deformagdes apresentadas por essa matriz, antes da fissuracao,
as fibras ndo sdo solicitadas suficientemente para modificar as propriedades
mecanicas das matrizes. Entretanto, apés a fissuracdo, as fibras trabalham mais
eficientemente, dando ao compdsito propriedades mecanicas bem superiores as
das matrizes. Laws (1971) também sugeriu que, mesmo tendo comprimento
superior ao /., asfibras so atingem a ruptura se uma fissura interceptar a fibra no
seu ponto médio. A partir dessa suposicdo, Law (op. cit.) mostrou que a
probabilidade de uma fibra escorregar dentro da matriz pode ser expressa pela
Eq.(3.3):

E: [ [
g=Ef Ect (X)L Eq.(3.3)
Tq L2

na qua Er € o médulo de elasticidade da fibra e g4(X) é a deformacdo do

compdsito em um determinado ponto.

Seguindo a linha do estudo de Laws (op. cit.), Kelly (1973 apud Katz e
Bentur, 1991) dividiu o estudo da eficiéncia das fibras em duas partes: resisténcia
do compdsito e tenacidade do compdsito. Na primeira parte do seu estudo, Kelly
mostrou que, para atingir 90% de €ficiéncia com relagdo a resisténcia, o
comprimento da fibra tem que apresentar um valor de 5 a 10 vezes o comprimento
critico. Essa eficiéncia pode ser atingida variando-se a geometria da fibra ou o

vaor de r,.

Para estudar o efeito da absorcdo de energia do compdsito em relagéo ao
comprimento da fibra, Kelly (op. cit.) considerou que a energia consumida na
ruptura dafibra é desprezivel, quando comparada com a energia absorvida durante
0 processo de arrancamento da fibra. Desse modo, compdsitos caracterizados por

ruptura das fibras teréo um comportamento fragil. Utilizando principios basicos de

LLAW, V.. The efficiency f fibrous reinforcement of brittle matrices. J. Phys. D. Appl. Phsys, No. 4, 1971,
p. 1737-1746.
ZKELLY, A.. Strong solids. Oxford University press, 1973.
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trabalho e energia, Kelly (1973) mostrou gque o trabalho médio no processo de

arrancamento das fibras pode ser expresso pela Eq.(3.4):

— 0, ?
W:rm.[of—fu (<,
24
Eq.(3.4)
— alp o, @°
W:M (>0,

244
Trabalhando com as equagdes Eq.(3.2) a Eq.(3.4), Bentur e Mindess
(1990) desenvolveram relagbes entre o trabalho necess&rio no processo de

arrancamento das fibras em funcéo da tenséo de aderéncia. Essas equagdes podem

ser escritas pela Eq.(3.5):
— 1lo, [V, [/
W=— T<T,
241,
Eq.(3.5)
\ N/ T?u |]:Tfu |N/f R
W= 2 r> Ty,
24T

nas quais 7 é a tenséo de aderéncia entre a fibra e o concreto, e a representacéo
gréfica das equagdes Eq.(3.4) e Eq.(3.5), que sdo apresentadas na Figura 3.2.
Observa-se que a maxima tenacidade é obtida quando o comprimento da fibra €
exatamente igual a0 comprimento critico. Observase, ainda, que existe uma
contradicéo entre 0 comportamento da resisténcia e da tenacidade. Quando eleva-

se 0 comprimento da fibra para uma maior resisténcia do compdsito, perde-se em

tenacidade.
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Figura 3.2 - Efeito do comprimento e da tensdo de aderéncia na energia de
arracamento da fibra e na eficiencia do reforco da fibra.
(Bentur e Mindess, 1990)
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3.3.COMPORTAMENTO A COMPRESSAO DO CRFA

A adicdo de fibras a massa do concreto, em taxas inferiores a 2% em
volume, pouco atera a resisténcia a compresséo, 0 modulo de easticidade e a
deformacdo relativa a tensdo méxima desse materia. Observa-se que o
comportamento do trecho ascendente do diagrama tensdo vs. deformacdo do
concreto nd sofre mudangas significativas (Fanella e Naaman, 1985; e
Soroushian e Lee, 1987). Entretanto, € observado um aumento substancia na
ductilidade pés-fissuragdo e na capacidade de absorcdo de energia pds-pico do
concreto (Natargja et alii, 1999). Esses aumentos traduzem-se basicamente na
diminuicdo da inclinagdo do trecho descendente do diagrama tensdo vs.

deformacéo do concreto.

O aumento da ductilidade a compressdo do CRFA é fungdo, basicamente,
do tipo, da taxa volumétrica e do fator de forma da fibra. Desse modo, € comum
analisar o comportamento & compressdo do CRFA em func&o do indice de reforgo
dafibra (Soroushian e Lee, 1987). Geramente, atos indices de reforco fazem com
gue o concreto apresente el evada ductilidade e capacidade de absor¢éo de energia;
entretanto, indices de reforco muito elevados também podem comprometer a
trabal habilidade do compdsito e, consegiientemente, as propriedades mecénicas do

material endurecido.

Craig et alii (1984) mostraram que a adi¢do de fibras pode controlar de
forma satisfatoria o colapso fragil do concreto, quando este é submetido a esforcos
de compresséo e cisalhamento, simultaneamente. Os mesmos autores apontaram
também a necessidade de se determinar indices de reforgo ideais para os concretos

submetidos & compressao.

Fanella e Naaman (1985) estudaram a variagdo da tenacidade dos
concretos submetidos a compressdo em funcdo do indice de reforco e apontaram
gue a capacidade de absorcéo de energia a compressao do concreto com adicéo de
fibras de aco é fungdo linear do indice de reforco. Porém, observa-se, nos
resultados desses autores, uma grande dispersao entre os resultados experimentais,

em relacdo a funcdo linear. Recentemente, Natargja et alii (1999), estudando a



Capitulo I11 - Concreto reforgado com fibras de aco. 48

modelagem do diagrama tensdo vs. deformacdo do CRFA, mostraram, por meio
de andlise de regressdo, que o indice de tenacidade para os concretos com
resisténcias até 50MPa submetidos a compressdo € realmente uma funcéo linear

do indice de reforgo dafibra, obtendo um coeficiente de correlacgo r? de 73%.

Mangat e Azarit (1984) avaliaram a influéncia da adicdo de fibras
metdlicas no processo de fratura do concreto com resisténcias entre 20MPa e
45MPa. Os autores observaram que, até a tensdo Ultima, as fibras se comportam
similarmente aos agregados graldos. Contudo, a adicdo de fibra € capaz de
aumentar o valor do coeficiente de Poisson do concreto em até 50%, em relacéo
a0 do concreto simples. Os autores explicam que 0s concretos, mesmo antes de
serem carregados, apresentam microfissuras e vazios provenientes do processo de
retracdo e do fluxo da a&gua, durante o processo de endurecimento do material.
Tanto as microfissuras e 0s vazios tendem a se concentrar nas interfases entre os
agregados graldos e a pasta de cimento. As fibras de ago utilizadas para reforco
no concreto apresentam elevada area superficia, muito maior do que a
apresentada por um mesmo volume de agregado graido. Além disso, as fibras
apresentam rigidez superior a dos agregados. Desse modo, a unido desses dois
fatores promove um aumento consideravel no volume de vazios e microfissuras na
massa do concreto e, conseqientemente, o aumento do coeficiente de Poisson. Os
autores acrescentam que, apos a tensdo maxima, as fibras criam pontes de tensfes
entre as fissuras, as quais amarram a massa do concreto e impedem que esta se
fragmente de modo rgpido. Nesse estégio, as fibras mobilizam de forma efetiva as
tensdes de cisalhamento na interfase pasta-fibra, causadas pelo atrito e adesdo, €,

deste modo, controlam a dissipacdo de energia armazenada no material.

Rotasy e Hartwich (1985) estudaram o comportamento do concreto de
resisténcia de 25MPa, com adi¢gdes volumétricas de fibras entre 0,75% e 1,5%,
submetido a compressdo excéntrica. Os autores relatam um aumento de até 50%
na deformagdo correspondente & méxima tensdo, em relacdo a mesma deformacdo
na compressao uniaxial. Adicionam ainda que, nas regifes mais comprimidas, ao
contrario do que ocorre no concreto simples, no qual é observado desprendimento

de grandes massas de material, as fibras geram um tipo de “confinamento” que



Capitulo I11 - Concreto reforgado com fibras de aco. 49

mantém o concreto integro, mesmo para elevados niveis de deformacéo.
Finalmente, concluem que a adicdo de fibra garante ao concreto um elevado

aumento na capacidade de absorcéo de energia.

Mangat e Azari (1985) avaiaram experimentamente a variacdo da
capacidade de absorcéo de energia de pilares de concreto armado com adicdes de
fibras e armadura transversal composta por estribos. Os pilares ensaiados
apresentavam dimensdes de 15cm x 15cm x 75cm. Os autores utilizaram fibras
fabricadas por meio de extragdo por fundigéo (melt extraction fiber). A resisténcia
do concreto variou entre 26MPa e 37MPa, e o indice de reforco das fibras entre 0
e 1,86. A armaduratransversal foi composta por estribos de dois ramos, com 6mm
de didmetro, espacados de 12,5cm, 18,7cm e 37,5cm. Os autores relatam aumento
da ordem de 30% na capacidade de absorcdo de energia dos pilares, quando séo
adicionadas taxas de fibras com indices de reforgo da ordem de 0,9. Observaram
também que indices de refor¢co da ordem de 0,93 sdo capazes de prover, aos
pilares com 37,5cm de espacamento entre estribos, a mesma capacidade de
absorcéo de energia dos pilares sem adigbes de fibras e com 12,5cm de
espacamento. Os autores ainda relatam aumento do coeficiente de Poisson com o
aumento da taxa volumeétrica de fibra, e o efeito favorével das fibras em impedir o

desprendimento de massa no concreto.

Kosaka, Tanigawat e Hatanaka (1985) compararam, através de ensaios
experimentais, o efeito do estado tri-axia de tensdes e da adicdo de fibras de aco
no comportamento do diagrama tensdo vs. deformagdo do concreto. A resisténcia
do concreto estudada foi de 30MPa, os indices de reforgo das fibras variaram entre
0 el,5, eapressdo lateral imposta variou entre 0 e 1,6MPa. Os autores apontam
gue adicles de fibras com indices de reforco de 0,75 e 1,5 equivalem a impor ao
concreto uma pressdo lateral de confinamento de 0,4MPa e 0,8MPa,

respectivamente.

Soroushian e Lee (1987) também estudaram e compararam a ductilizagcdo
do concreto por meio de adicdo de fibra e por confinamento com armadura
transversal. Os autores estudaram concretos com resisténcias da ordem de 40MPa

e fibras de aco retas com indices de reforco entre O e 2. Eles mostram que adicoes
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de fibras com indices de reforgo de 1 e 2 podem prover ao concreto 0S mesmos
indices de ductilidade providos por taxas volumétricas de armadura transversal de
0,5% e 1%, respectivamente. Essas taxas de armaduras transversais S&o
equivalentes aarmar um pilar com se¢éo transversal quadrada de 20cm por 20cm,
com estribos de 6,3mm de didmetro espacados a cada 1lcm e 5,5cm,
respectivamente. Os autores ainda realizaram um estudo comparativo entre o custo
daductilizacéo por estribo e por adicéo de fibras e concluiram que, para a época, a
relacdo entre o custo de 0,5% de taxa volumétrica de armadura transversa e
adicbes de fibras com indice de reforco de 1 era igua a um, e entre 1% de

armaduratransversal e adi¢des com indice de reforgo de 2 eraigual a0,64.

Taerwe (1992) estudou e comparou a tenacidade dos concretos de baixas,
médias e altas resisténcias submetidos a compressdo axia. Nesse estudo, o autor,
em guestdo, utilizou concretos com resisténcias de 356MPa, 50MPa e 95MPa e
observou que as adi¢bes de fibras com indices de reforgco entre 0,4 e 0,76 eram
capazes de promover, aos concretos de médias e altas resisténcias, indices de

tenaci dade semelhantes aos concretos de resisténcias usuais.

A modelagem do comportamento tensdo vs. deformacéo a compressao do
CRFA vem sendo investigada por alguns pesquisadores (Hughes e Fattuhi, 1977;
Fanella e Naaman, 1985; Balaguru e Shah, 1992; Hsu e Hsu, 1994; Natarga et
alii, 1999). Entretanto, devido as caracteristicas intrinsecas desse materia, tais
como a geometria e o tipo da fibra de ago, a orientacdo da fibra na massa do
concreto e a resisténcia a compressdo do concreto, a modelagem do
comportamento se torna complexa. Assim, alguns autores tém restringido seus
model os para caracteristicas previamente definidas do CRFA. Semelhantemente a
modelagem do concreto confinado, faz-se necess&rio que estes modelos
comportem-se continuamente com a variagdo da taxa volumétrica de fibra e do
fator de forma da fibra, isto ¢ 0 modelo deve ser capaz de modelar de modo

satisfatério tanto o concreto simples, quanto o concreto com adicoes de fibras.

Dentre os modelos com caracteristicas pré-definidas do CRFA, destaca-se
0 proposto por Elzedin e Balaguru (1992). Os autores utilizaram a curva tensdo vs.

deformacdo para o concreto sem adicdo de fibras, proposta por Popovics (1973),
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conforme exposto na Eq.(2.3), para modelar tanto o trecho ascendente, quanto o
descendente do diagrama tensdo de compressdo vs. deformagdo do CRFA. E,
através de andlise de regressdo sobre dados experimentais, obtiveram duas
equacOes para o coeficiente [ da Eq.(2.3), que podem ser expressas pelas Eq.(3.6)
e Eq.(3.7):

[=1093+0,7132[R°%° Eq.(3.6)

B =1093+ 7 4818 (R Eq.(3.7)

A equacdo Eq.(3.6) sO é vélida para fibras com extremidades com
acoragem e a Eq.(3.7), para fibras retas. Ainda, as equacdes Eq.(3.6) e Eq.(3.7)
sdo vdidas apenas para concretos com dispersdo aeatéria de fibra e fracbes
volumétricas de fibras abaixo de 1,5%. Analisando essas duas equactes, observa-
se que, quando R tende a zero, o valor de Stende ao infinito, e, consequentemente,
0 comportamento da equacdo Eq.(2.3), apds a tensdo maxima, tende a ser umareta
com inclinagdo de 90°. Assim, é esperado que o modelo apresente-se inconsistente
para teores de fibras préoximos de zero. Apesar desse fato, Balaguru e Shah (1992)
especificam a utilizagdo desse modelo para qualquer taxa volumétrica de fibra
entre 0% e 2%. NaFigura 3.3, € apresentada uma comparacdo entre os diagramas
tensdo de compressao vs. deformagdo experimentais e os obtidos com o0 modelo
de Ezeldin e Balaguru (1992). Observa-se que, para concretos com baixo teor de
fibras, 0 modelo ndo consegue representar de forma satisfatéria o comportamento
a compressao do concreto, 0 que ja era esperado; porém, esse modelo apresentou

bom comportamento para concreto com 60M Pa e indice de reforgo de 0,8.

Natargja et alii (1999), baseando-se no trabalho de Elzedin e Baaguru
(1992), redlizaram estudo semelhante para fibras onduladas e resisténcia do
concreto até 50MPa. E sugerem uma expressdo para o coeficiente £, dada pela
Eq.(3.8):

[ =05811+193[R™* Eq.(3.8)

aqual é vaida apenas para indices de reforco entre 0,9 e 2,7.
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Baseado no exposto, faz-se necesséria a reformulacdo dos model os citados,

de modo que eles possam vir amodelar tanto o concreto simples, quanto o CRFA.
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Elzedin & Balagum (1992)

Figura 3.3 - Comparacéao entre o modelo de Ezeldin e Balaguru (1992) e dados
experimentais

3.4.COMPORTAMENTO A TRACAO DO CRFA

Para taxas de adicdo de fibras inferiores a 2%, o comportamento a tragdo
do CRFA ¢é semelhante ao observado na compressdo. Observa-se que as variagoes
na resisténcia a tracdo do concreto, no modulo de elasticidade e na deformacéo
correspondente & maxima tensdo, sdo praticamente desprezivels. Porém, observa-
se uma elevada melhora no comportamento pos-fissuragdo do concreto, que €
traduzida, basicamente, na diminuicdo da inclinacdo do trecho descendente do

diagramatensdo atracéo vs. deformacéo do concreto.

Segundo Balaguru e Shah (1992), diversos modelos séo apresentados na
Literatura para CRFA com mais de 2% de adicéo de fibras. A maior parte desses
modelos € baseada em teorias da Mecénica da Fratura. Contudo, modelos
matematicos para concretos reforcados com taxas de fibras inferiores a 2% séo
praticamente inexistentes. Balaguru e Shah (1992) sugerem a utilizagdo de um
modelo matematico simples para 0 comportamento tensdo de tracdo vs.
deformacdo do CRFA. Neste modelo é considerado que a deformacéo
correspondente a maxima tensao é igual a 0,2%.. O trecho ascendente do diagrama

€ considerado linear até a méximatensdo e pode ser expresso pela Eq.(3.9):
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ftCRFA = EctCRFA thCRFA & < 0,2%o ECI-(3-9)
na qua Egcrra € 0 médulo de elasticidade a tracdo do CRFA e &crea € @
deformagdo em um ponto do diagrama tensdo vs. deformagdo. O trecho

descendente do diagrama pode ser expresso por uma fungdo exponencial dada pela
Eq.(3.10):

fioren = fucren €25 £, >0,2%0 Eq.(3.10)
na qual fycrea € @ Maxima tensdo de tracdo suportada pelo CRFA e B é um
coeficiente que depende do indice de reforgco da fibra e da resisténcia do concreto,
podendo ser obtido através da andlise de regresséo de dados experimentais. Na
Figura 3.4, apresenta-se 0 diagrama correspondente a0 modelo proposto para o

comportamento atracdo do CRFA.

Tensao

~0,02
Deformacgéo (%o)

Figura 3.4 - Comportamento do model o sugerido por Balaguru e Shah (1992)
para o CRFA submetido a tragéo

3.5.COMPORTAMENTO A FLEXAO DO CRFA

Seguindo a mesma linha de comportamento mecanico a compresséo e a
tracao axial, a adicdo de fibras a massa do concreto com taxas inferiores a 2% nao
aumenta de modo significativa a resisténcia desse material a flexdo. A grande

vantagem da adicao de fibras dessa ordem de grandeza, reside no melhoramento
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do comportamento poés fissuracdo do compdsito. Isso porgue as fibras compdem
uma ponte de ligagdo entre as fissuras e, por meio do processo de deslizamento,
controlam as deformagdes, aumentando, assim, da capacidade de absorcdo de

energiado compdsito (Banthia e Trottier, 1995).

Muitos pesquisadores vém tentando correlacionar o0s resultados
experimentais do ensaio de arrancamento das fibras com a tenacidade a flexéo do
CRFA, através de modelos matematicos (Banthia e Trottier, 1995; e Armelin e
Banthia, 1997). Porém, tem-se observado algumas dificuldades devido as
inconsisténcias itrinsecas ao CRFA. Por exemplo, esperava-se que, ao se duplicar
a percentagem de fibras da matriz, o nimero de fibras remanescente em uma secéo
fissurada também duplicasse, porém, observa-se que esse processo ndo € linear.
Além desse problema, a distribuicdo aleatdria das fibras em diferentes planos e

inclinagdes dificulta ainda mais o problema.

Devido as dificuldades expostas, durante a modelagem de estruturas de
CRFA que trabaham a flex8, muitos pequisadores costumam desprezar
completamente a resisténcia a tragdo do CRFA, ou modeléla segundo o modelo
sugerido por Balaguru e Shah (1992), apresentado no item 3.1.3 deste capitulo
(Hsu, He, Elzedin, 1992).

Recentemente, Armelin e Banthia (1997) apresentaram um modelo
baseado nos resultados experimentais de ensaios de arrancamento e que se
mostrou bastante satisfatério. O modelo considera 0 Método de Confiabilidade de
Primeira Ordem e utiliza variaveis estocésticas para a andise. Segundo esse
modelo, o equilibrio da secdo transversal € funcdo da forca de arracamento

individual de cadafibra, conforme expresso pela Eq.(3.11):

S F, =0 :[Cjac(y)mdy}i f, =0
Eq.(3.12)

Y M=0= Me:@ac(y)EbEy dyJ+ZT:(fi )
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na qual C' é a distancia da linha neutra até a face superior do modelo, N é o
nuimero de fibras existente na se¢éo transversal, y € a distancia da face superior do
modelo a um ponto qualquer, b é a largura do modelo, o.(y) é a tenséo de
compressao no concreto em um ponto y qualquer, e f; é aforca de arrancamento de
uma fibrai. Na Figura 3.5, € apresentado um diagrama esquemético do equilibrio
de forcas da secdo transversa de um modelo fletido. O comportamento a
compressdo do CRFA pode ser modelado pelos model os sugeridos no item 3.1.2

deste capitulo.
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Figura 3.5 - Diagrama esquematico do equilibrio das forgas em uma secéo
transversal de um modelo submetido a flex&o. (Armelin e Banthia, 1997)

As forgas de arrancamento f; podem ser expressas analiticamente como
uma funcdo do angulo de inclinacéo de cada fibra, em relacdo ao plano da fissura
(&) e da abertura da fissura na posicao de cada fibra (ws); desse modo pode-se

escrevé-lacomo na Eq.(3.12):

f(w, @)= E, tw, E{A 1= A } Eq.(3.12)

e, T

naqua A, B, C e E, sdo constantes obtidas por andlise de regressdo de resultados
experimentais de arracamento, para diversas inclinagbes de fibras. Os valores

dessas constantes sdo apresentados na Figura 3.6.
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Figura 3.6 — Valores das constantes A, B, C e E, para diversos angulos de
orientacdo das fibras. (Armelin e Banthia, 1997)

A forca de arrancamento média em uma dada secdo transversal pode ser

expressa pela Eq.(3.13):
N
_Xf
f="—t— Eq.(3.13
N 0.(3.13)

Para se calcular o valor médio da forca de arrancamento assumindo uma
distribuicBo randémica das fibras é necess&rio computar todas as possivels
combinacdes de inclinagdes e de comprimento de embebimento das fibras. Desse
modo, assumindo que todas as combinagbes tém a mesma probabilidade de
ocorrer, isto é obdecendo a uma distribuicdo uniforme, pode-se escrever que a

forca média de arrancamento é expressa pela Eq.(3.14):

Tow)0 E{K ) 1t (W) W) + Ty (W) +

R

na qual fo, f22,5, f4s, f675 € foo SA0 as funcdes das forgas de arrancamento para fibras

Eq.(3.14)

inclinadas de 0°, 22,5°, 45°, 67,5° e 90°, respectivamente, e fhox € a funcdo que
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leva em consideracdo o comprimento de embebimento de cada fibra nas

proximidades da fissura.

Para a andlise do modelo, Armelin e Banthia (1997) acoplaram-no a um
programa de andlise de confiabilidade. Assim, foi possivel obter, aém do
comportamento estocastico médio da variacdo da carga para uma dada deflex@o, o
intervalo de confiabilidade do problema (limites superiores e inferiores do
intervalo de predicdo). Na Figura 3.7, € apresentada uma comparacdo entre 0s
resultados do model o proposto e os obtidos experimentalmente, na qual se observa
um comportamento bastante satisfatério do modelo. Armelin e Banthia (1997)
ainda sugerem que o modelo pode ser acoplado a um programa baseado no

Método dos Elementos Finitos, para a analise de estruturas de CRFA submetidos a

flexdo.
35 T
Experimental {1.5%)})

30 e u —
E \
=z 25 : g
8
x Teérico (1.6%)
= 207 gy
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& 15 B
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(18 —
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Figura 3.7 - Comparacéo o modelo de proposto por Armelin e Banthia (1997) e
resultados experimentais



IMPLEMENTAOES COM PUTACIONAIS,
' METODOLOGIAS DE AVALIACAO DA
\) DUCTILIDADE E MODELAGENS

4.1. PROGRAMA COMPUTACIONAL

O programa utilizado neste trabalho foi o ANAPROT. Esse programa é
fruto de uma linha de pesquisa desenvolvida pelos prof. Ney Augusto Dumont e
Giuseppe Barbosa Guimardes, da Pontificia Universidade Catdlica do Rio de
Janeiro, e foi composto por quatro teses de mestrado (Ferreira, 1986; Musso,
1987, Kruger, 1989; e Campos, 1993). O cddigo fonte do programa foi cedido ao
presente estudo, para que fosse possivel 0 acoplamento das sub-rotinas aqui
desenvolvidas a ele. O programa foi desenvolvido para anadise de porticos planos
de concreto armado e protendido; ele utiliza o método dos elementos finitos e leva
em consideracdo as ndo-linearidades fisicas do material e as geométricas da
estrutura. A teoria utilizada € a teoria de vigas de Bernoulli-Kirchhoff e o
elemento finito utilizado € o de viga, que € inicialmente descrito em um sistema
natural de coordenadas. Em seguida, este é transformado para um sistema auxiliar
de coordenadas, cujas coordenadas de deslocamentos sdo dispostas segundo as
coordenadas globais do portico e permitem a descricdo de deslocamentos de corpo
rigido. Logo apds, ocorre a transformacao para o sistema globa de coordenadas e,
a partir dai, segue-se 0 método da rigidez direta. Na Figura 4.1 € apresentado o

elemento finito utilizado e os sistemas de coordenadas.

a) b)

|
1
-1 0 +1 5

Figura 4.1 — Elemento finito utilizado e sistemas de coordenadas natural (a) e

auxiliar (b)
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A resolucdo do sistema ndo-linear de equagdes, necessario para cada etapa
do processo incremental, pode ser feita segundo alguns métodos, a depender do
usuério: método de controle do trabalho das forgas externas; método das normas
dos deslocamentos; e método de Newton Raphson, com controle de forgca ou
deslocamento. O programa consegue representar os fendmenos de snap-through e
snap-back e, independentemente do método utilizado para a resolucéo do sistema
ndo-linear de equactes, ele segue o algoritmo de andlise da estrutura numa etapa

do carregamento apresentado na Figura 4.2.

4.1.1.Procedimento de implementacdo das leis constitutivas do

material

Foram implementadas sub-rotinas em Linguagem Fortran, que continham
as leis constitutivas do concreto confinado e com adi¢des de fibras. Em seguida,
essas sub-rotinas foram acopladas ao programa ANAPROT. Para tanto, foram
realizadas pegquenas modificacdes no codigo do programa original, para que este
pudesse se comunicar com as sub-rotinas. O procedimento de integracdo numeérica
utilizado foi 0 mesmo paratodas as sub-rotinas e sera descrito a seguir.

Definidas as leis constitutivas dos materiais e a secdo transversal do
elemento estrutural de concreto armado, podem-se obter 0s esforgos resistentes,
utilizando um sistema local de coordenada (§,n,{), que passa pelo centro de
gravidade da secdo transversal, por meio da integracdo das tensdes definidas para
0 concreto e para 0 ago, em fungcdo das curvas tensdo-deformacéo de cada
material. Os esforgos resistentes podem ser descritos pelas equagOes Eq.(4.1) e
Eq.(4.2)

M, = —[Iac (e) A+ As, w,(e), an Eq.(4.1)

A

N, = —[ [o.(e)ma+ Z As, [0, (g)n} Eq.(4.2)

A
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Célculo das cargas nodais
aplicadas a cada incremento |~

A
Célculo das caracteristicas geométricas
> iniciais para o estado indeslocado e
indeformado para o elemento

A
Os acréscimos de deslocamentos globais oriundos da resolugdo dos
sistemas de equag6es néo-lineares séo transformados em acréscimos de
deslocamentos de cada barra

4

Atualiza das caracteristicas
geométricas e a matriz [T]

Célculo da matriz de rigidez tangente e do
vetor dos deslocamentos nodais equivalentes
as tensdes para o sistema global

y

Modifica a matriz de rigidez

global para as condigdes de
contorno

Verifica a i-
ésima iteracédo
do critério de
convergéncia

Sim

A A

Resolve o sistema de O processo iterativo é
equacoes para um novo encerrado para o incremento
acréscimo de deslocamento em questio
globais, com atualizagdo dos
mesmos
i Y
Verifica se o incremento de

Forma uma nova matriz € um novo
vetor de for¢as nodais

carga atingiu 0 maximo
indicado nos dados de
entrada

Sim

y
O processo incremental é encerrado e os resultados da estrutura podem ser
encontrados nos arquivos de saida

Figura 4.2 — Algoritmo utilizado pelo programa para a analise de uma estrutura
em uma etapa de carregamento

nas quais g(&) e o€ sdo as tensdes no concreto e na armadura, respectivamente;
A € a area do concreto; 77 € a ordenada de um ponto qualquer da secéo no sistema

de coordenada local; As, € 17, SG0 a area e a ordenada da barra n da armadura,
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respectivamente. Na Figura 4.3 apresentam-se detalhes do sistema de coordenada
local.

Analisando as equactes EQ.(4.1) e Eq. (4.2), observa-se que os esforcos
resistentes contém tanto contribui¢cdo da armadura quanto do concreto. Observa-se
ainda que, para quantificar a parcela atribuida ao concreto, € necessaria a
resolucdo das integrais presentes nestas equacdes. O processo numeérico utilizado
para resolucdo das integrais consiste em transformar as integrais de superficie
sobre 0 dominio em integrais de linha ao longo do contorno. Para tanto, aplica-se
o teorema de Green no plano. Uma secdo transversal qualquer é definida como
uma poligonal fechada, percorrida no sentido anti-horério, sendo que, em caso de
aberturas internas, essas sao definidas por uma orientagdo horéria. Na Figura 4.4

apresenta-se a defini¢cdo do dominio de integracdo (Kriiger, 1989).

A Dominio deintegracdo

™y

Figura 4.3 - Detalhes do sistema de
coordenada local

Figura 4.4 - Dominio de integragdo da
secdo transversal analisada

Pela aplicacéo do teorema de Green no plano, a expressdo de um termo
genérico de um polindmio transformado para uma integral de contorno é expressa
pela Eq.(4.3):

k+1

jf ™ dA = jg E‘ dn = Zka Eq.(4.3)
na qua N representa 0 nimero de segmentos e Gy, a integral de contorno do j-
ésimo segmento da poligonal, definido pelos vérticesi e i+1, como apresentado na

Figura4.5. Asintegrais G m podem ser expressas pela Eq.(4.4):
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1 /7i+1 . m
Gy =7 LI " @™ dn Eq.(4.4)
i
A
d , isrfivy
1.8 47
; £,)
$

Figura 4.5 - Parametrizacdo de um segmento da poligonal

Considerando wum incremento qualgquer na ordenada 77, pode-se escrever
aequacdo Eq.(4.5):
n=mnt+a
Eq.(4.5
4n

Substituindo a equacéo Eq.(4.5) na Eq.(4.4), obtém-se a equacéo Eq.(4.6):
1 an A& k+1
Gy =0 [-zﬁ +—rw} 7, +)" dow Eq.(4.6)

na qua 4n e A¢ séo dados pela equagéo Eq.(4.7):

Al? = ,7i+1 _,7i

Eq.(4.
AE=E, -& q.(4.7)

Utilizando o procedimento descrito acima, as equagdes Eq.(4.1) e Eq.(4.2)
tornam-se um somatorio de vérias parcelas, fungdes de Gym Apos o caculo
dessas fungbes, segue-se 0 procedimento usual de utilizacdo da integracéo

numeérica Gaussiana para resolucdo das matrizes de rigidez do sistema.

4.1.2.Leis constitutivas para o concreto confinado

O modelo de Cusson e Paultre (1995), descrito no capitulo dois, item

2.3.4, foi implementado e acoplado ao programa ANAPROT. Observou-se que 0s
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autores ndo apresentaram equacOes para 0 caculo da deformagdo &
correspondente a tensdo de pico do concreto sem confinamento e nem para o
calculo do médulo de e asticidade do concreto. Baseado no exposto, optou-se por
utilizar as expressoes sugeridas pelo FIB (1999) para a deformacéo &, € 0 médulo
de elasticidade do concreto, e que sdo expressos pelas Eq.(4.8) e Eq.(4.9),

respectivamente:

£, =-00017 - 0,0010[ ffc J Eq.(4.8)

cmo

E.=a. o, f./ f,.]°  (MPa) Eq.(4.9)

nas quais femo €igual a 70MPa, a. éigual a 21500MPa e az € um coeficiente que
depende do tipo de agregado gralido que constitui o concreto — para 0 agregado
basdltico, azéigua al,2.

O comportamento & tracdo do concreto confinado é considerado
semelhante a0 do concreto sem confinamento; assim, foi utilizado o modelo do
FIB (1999) sem nenhuma modificaco e cuja tensdo de tracdo pode ser expressa

pelas equagtes Eq.(4.10) e Eq.(4.11):

o, =E, &, o, <09Cf,, Eq.(4.10)
1l f
o, ="f, - 0 555 [{0,00015- ¢, )
000015 - ———¢m Eq.(4.11)
019 |:":ctm S Uct = fctm

nas quais fam € a resisténcia a tracdo do concreto e & € a deformagdo a tracéo,

deformacdo a qual o concreto esta submetido.

4.1.3.Leis constitutivas para o concreto ndo-confinado

Para a andlise do concreto ndo-confinado pode ser utilizado o modelo de
Cusson e Paultre (1995), considerando que a taxa de armadura de confinamento é
nula. Contudo, o programa ANAPROT jé& disponibilizava as leis constitutivas do
CEB (1990). A uUnica modificacgo realizada no modelo do CEB (op. cit.) foi

aterar o vaor da deformagdo &,, que é sugerido como 0,0022, para o valor
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calculado pela EQ.(4.8). Segundo o CEB (op. cit.), a tensdo no concreto néo-
confinado pode ser expressa pelas Eq.(4.12) e Eq.(4.13):

Stz

g, = . E S &, Eq.(4.12)
+(l&)t)
ECO gCO
- 1-1
1 2 e\
e
i &, €
(gco J [8]
o, = C" [, £, 2 &, Eq.(4.13)
e
&, €
[‘SCO J

nas quais E¢, € o modulo de elasticidade secante do concreto, E. € o médulo de
elasticidade do concreto calculado pela Eq.(4.9), & € a deformacdo dltima do
concreto e ¢ é um coeficiente fungdo do médulo de elasticidade e das deformactes
do concreto. Essas variaveis podem ser expressas pelas equagdes Eq.(4.14),
Eq.(4.15) e EQ.(4.16), respectivamente:

f

e =t (MPa) Eq.(4.14)
e 1(1 E 1(1 E ) 1
Tl el e i S [ R e ) S [ Eq.(4.15)
€ 212 E00 4\ 2 Eco 2

Eq.(4.16)
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As leis constitutivas do concreto ndo-confinado submetido a tragdo
sugeridas pelo CEB (1990) sdo semelhantes as do FIB (1999) e expressas pelas
equacles Eq.(4.10) e Eq.(4.11).

4.1.4.Leis constitutivas para a armadura

O programa ja continha as leis constitutivas para acos classe A e agos
classe B. Todavia, utilizaram-se apenas os acos classe A neste trabalho, uma vez
gue a nova norma NBR-7480:1996 especifica apenas 0s acos classe A para o
reforco de elementos de concreto armado. Segundo essa norma, a tensdo na
armadura é expressa pela equacdo Eq.(4.17):

o,=E l¢& E,SE,

0. =1, 6. ze, Eq.(4.17)
na qual Es € o modulo de elasticidade do ago, f, € atensio de escoamento do aco,
& € adeformagéo de escoamento do ago e & é a deformagdo imposta a armadura

metalica.

4.2. METODOLOGIAS DE QUANTIFICACAO DA DUCTILIDADE

Um dos grandes problemas para quantificar a ductilidade do material
concreto e das estruturas compostas por este material reside no mau entendimento
do que sgja essa propriedade. E comum, na literatura, a troca da definicdo de
ductilidade pela de tenacidade, o que leva alguns pesquisadores a formulacdo de

indices inconsistentes ou inadequados para a avaliacéo daquela.

Segundo Van Vlack (1982), ductilidade € uma medida de deformagéo que
indica a capacidade de um corpo deformar-se inelasticamente, sem perder de
forma brusca a sua capacidade resistente. Ja tenacidade € a medida de energia que
guantifica a capacidade de um corpo absorver energia eléstica ou inelastica até
chegar a ruptura. Desse modo, é possivel um materia ser altamente tenaz, porém
fragil, ou altamente ddctil, porém pouco tenaz.

Um aspecto que tem levantado bastante discussdo no meio técnico-

cientifico € a fragilidade do concreto de alta resisténcia, quando comparado com
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0S concretos comuns. 1sso porque, quando do ensaio a compressao em corpos-de-
prova, a ruina se da de modo mais fragil do que nos concretos comuns. Como ja

enfatizado e explicado no decorrer desse texto.

No estudo da ductilidade, € comum a utilizacdo de trés abordagens: a nivel
do material, a nivel do elemento estrutural e a nivel da estrutura. Neste trabalho,
restringir-se-a4 aos dois primeiros niveis. ductilidade do material e ductilidade do

elemento estrutural.

A ductilidade dos concretos é comumente avaliada por meio do diagrama
tensdo vs. deformagdo, obtido em ensaios de corpos-de-prova submetidos a
compressdo. Ja a ductilidade dos pilares de concreto submetidos a compressao
concéntrica € normalmente avaliada através, do diagrama tensdo vs. deformacéo
do concreto, obtido pela subtracdo, em cada incremento de carga, da forca total
resistida pelo pilar pela parcela de carregamento suportada pela armadura
longitudinal, e, em seguida, pelo cédlculo da tensdo a qua o concreto estad
submetido. Quando os pilares sGo submetidos a flexo-compressdo, utiliza-se o

diagrama momento vs. rotagcdo, pararealizar a avaliagao da ductilidade.

E observada, na Literatura, uma grande controvérsia quanto a metodologia
de avaliacdo da ductilidade do concreto e dos pilares de concreto armado,
submetidos a compressdo concéntrica, o que leva alguns pesquisadores a se
restringirem a apenas a avaliagd qualitativa dos diagramas tensdo vs.
deformagdo. Outros pesquisadores costumam utilizar apenas o trecho descendente
do diagrama tensdo vs. deformagdo para quantificar a ductilidade do concreto,
uma vez que, tanto o confinamento moderado, quanto a adicdo de fibras so
aumentam a ductilidade do trecho descendente do diagrama (Ahmad e Shah,
1982; Martinez et alli, 1984; Razvi e Saatcioglu, 1999b; e Cusson e Paultre,
1995). Porém, essa metodologia recebe criticas por desprezar a deformagdo
plastica no trecho ascendente do diagrama, a qual, no caso dos concretos de
resisténcia usual, é significativa.

Um outro ponto de discordancia é a escolha do ponto a ser utilizado para
guantificar a deformagdo pléstica no trecho descendente do diagrama. Alguns

pesguisadores consideram o ponto correspondente a 85% da tenséo méaxima como
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ponto ideal (Martinez et ali, 1984), outros, 50% (Cusson e Paultre, 1995). A
discordancia reside no fato de que a avaliacdo da ductilidade realizada através de
pontos do diagrama proximos da tensdo maxima pode fornecer resultados
imprecisos. Outro fato € que, devido a parametrizacdo do diagrama, utilizada
nessas metodologias, a avaliacdo em apenas um ponto do diagrama também pode
gerar resultados conflitantes, como € mostrado na Figura 4.6, na qual, utilizando
um ponto entre 80% e 100% da tensdo maxima, os concretos C30 e C60 com 1%
de adicdo de fibras iriam apresentar o mesmo indice de ductilidade. O mesmo
acontece para os concretos C30 e C60 com 0,5% de adicéo, quando o ponto

correspondente a 35% da tensdo méaxima e utilizado.

11
G/G. 4L =l
08 -

08 -

07 [ fe=60MPa, VI=1,0%

06 —
05 c=30MPa
04
03 - fe=60MPa, Vf=0,5% =
02 -

04 fe=60MPa, Vf=0,0% 1

o I I I 1 1 I L I I I I |
0 02 04 06 08 1 12 14 16 18 2 22 24 26 28 3
ele.

Figura 4.6 — Diagramas de concretos com e sem adicdo defibras (Lima Jr. e
Giongo, 2001)

Apesar do exposto acima, uma metodologia bastante aceita no meio
cientifico é a proposta por Laurent (1989" apud Mendes, 1993)2. O autor define,
como indice de ductilidade do trecho ascendente (Idye), a relagdo entre a
deformacéo correspondente a maxima tensdo e a deformacao el astica equivalente,
sendo esta Ultima dada pela razéo entre a resisténcia do concreto e o modulo de
elasticidade tangente na origem. Define, ainda, como ductilidade do trecho

descendente, arelacéo entre a deformacédo do trecho descendente correspondente a

L LAURENT, N.. Frgilité des ééments comprimés en béton & hautes et trés hautes performances et
pourcentages minimaux d'armatures. Université Blaise Pascal - Clermont Fd. I1, juin 1989, p.72.

2 Essa metodol ogia é utilizada no modelo de Cusson e Paultre (1995) para concreto confinado.
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50% da tensdo méxima e a deformagdo correspondente a maxima tensdo. Na

Figura 4.7, é apresentada esquemati camente a metodol ogia de Laurent.

A
_Oc
fC
10 T
G S
| | =E
D>, 10 &5t e
pre co
SCO
Figura 4.7 — Metodol ogia de avaliacdo da ductilidade proposta por Laurent
(1989)

4.2.1.Metodologia proposta

Com o objetivo de minimizar os problemas observados nas metodol ogias
de avaiagcdo da ductilidade dos concretos simples, com confinamento e com
adicdo de fibras, propde-se neste item um procedimento para analisar essa
propriedade. Esse procedimento estabel ece dois indices de ductilidade: um para o
ramo ascendente do diagrama tensdo vs. deformacdo e outro para o ramo
descendente. O indice correspondente ao ramo ascendente é denominado indice de
ductilidade pré-pico e é definido pela Eq. (4.18):

&co

zmjac(ec )de,
0

fe E.

IDpy g = Eq.(4.18)

gCO

na qua oy(&) é a funcdo tensdo do concreto, f. € a tensdo maxima resistida pelo
concreto, E; € o médulo de e asticidade tangente na origem do concreto e &, € a
deformacéo correspondente a tensdo maxima resistida pelo concreto.

O indice de ductilidade correspondente ao ramo descendente do diagrama
foi denominado de indice de ductilidade pos-pico e foi definido como sendo o

comprimento da base de um retangulo de altura unitéria e areaigual a érea abaixo



Capitulo 1V — ImplementacBes computacionais, metodologias de avaliagdo da ductilidade e 69
model agens.

do ramo descendente do diagrama parametrizado tenséo vs. deformacdo do
concreto (ver Figura4.8). Assim, o indice de ductilidade pos-pico pode ser escrito
pela Eq.(4.19):
£c2
Iac(gc Yde

1D pgs =£CO€CT Eq.(4.19)
na qua oy(&) é a fungdo tensdo do concreto e &, € a deformacdo Ultima de
avaliagdo da ductilidade. Ensaios experimentais mostram que, mesmo com
maguinas de ensaio de compressdo, com mecanismo de controle de deslocamento,
é dificil obter o comportamento do concreto simples, confinado e com adicdo de
fibras, apOs a deformacdo correspondente a quatro vezes a deformacéo
correspondente & tensdo méxima. Esse fato ocorre porque, a partir dessa
deformacao, tensbes de flexdo, fendilhamento e cisalhamento surgem na massa do
material. Além disso, o grau de fissuracéo do concreto € tdo elevado que ja ndo se
pode considerar 0 material um meio continuo. Desse modo, considerou-se, no
presente trabalho, a deformac&o ultima como sendo o valor relativo a trés vezes a
deformagdo correspondente a tensdo maxima. Van Mier (1997) utiliza este valor
igual a 10%o, 0 que é aproximadamente igual ao valor adotado neste trabal ho.

A grande vantagem dessa metodologia é que e€la leva em consideracdo
todos os pontos do ramo ascendente e descendente do diagrama tenséo vs.

deformacéo dos diversos concretos.

4 _G
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Figura 4.8 — Metodol ogia do indice de ductilidade pos-pico
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Neste trabalho utilizar-se-4 apenas o indice de ductilidade pds-pico
proposto, umavez que, tanto o confinamento moderado, quanto a adicéo de fibras
ndo interferem no ramo ascendente do diagrama tensdo vs. deformacdo do
concreto. Apesar das restricbes, o indice de ductilidade proposto por Laurent
(1989) também sera utilizado, pois 0 modelo para o concreto confinado proposto

por Cusson e Paultre (1995) é baseado na metodol ogia sugerida por aquel e autor.

4.3. MODELAGEM A COMPRESSAO DO CRFA

Como discutido no capitulo 3, item 3.4, desta tese, a modelagem do
comportamento tensdo vs. deformacéo a compressdo do CRFA é influenciada por
aguns fatores que a tornam complexa e levam alguns pesguisadores a
restringirem seus modelos para caracteristicas previamente definidas do CRFA.
Observou-se também que os modelos mais utilizados ndo eram capazes de
modelar de forma continua o comportamento do CRFA com taxas de fibras
variando de 0% a 2%. Com 0 objetivo de solucionar esse problema, 0 modelo
proposto por Elzedin e Balaguru (1992) foi reformulado. O novo modelo foi
calibrado através de andlise estatistica de 75 diagramas tensdo vs. deformagéo de
concretos reforcados com fibras de aco com ancoragens nas extremidades. As
resisténcias dos concretos variaram entre 30MPa e 90M Pa, a taxa volumétrica de
fibras entre 0% e 2%, e o fator de forma entre 50 e 114. As curvas foram
selecionadas dos seguintes trabalhos: quatorze curvas de Taerwe (1992), trés
curvas de Hsu e Hsu (1994), duas curvas de Huges e Fattuhi (1977), 36 curvas de
Guimaraes (1999), quatro curvas de Balaguru e Shah (1992), quatro curvas de
Elzedin e Balaguru (1992) e doze curvas de Lima Jr. e Giongo (2001). Além dos
75 diagramas de CRFA, utilizou-se também o modelo do FIB (1999) como base
para os diagramas dos concretos sem adi¢des de fibras.

O modelo proposto utiliza a equagdo EQ.(2.3), proposta por Popovics
(1973) para o trecho ascendente do diagrama, substituindo-se a resisténcia do
concreto confinado e a deformagdo correspondente a essa resisténcia pela
resisténcia do CRFA e a deformacdo correspondente a tensdo méxima do CRFA.

Desse modo, a equacao datensdo pode ser re-escrita pela Eq.(4.20):
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Eq.(4.20)

na qual fs € aresisténcia do concreto com adicdo de fibras e & € deformacdo
correspondente a essa resisténcia. A deformacdo correspondente a tensdo maxima
do CRFA & foi obtida adicionando-se mais um termo a equacdo Eq.(4.8),
sugerida pelo FIB (1999) para concretos simples. O termo adiciona € uma funcéo
linear do indice de reforgo obtido por andlise de regressdo com coeficiente de

correlagdo (r?) de 71,63%. Assim, pode-se expressar o valor de & pela Eq.(4.21):

Ey :—0,0017—0,0010[ fo J—0,00032ER Eq.(4.21)

O coeficiente S também foi calculado através de andlise de regresséo,
utilizando o modelo do FIB (1999) e os diagramas experimentais mencionados.
Observou-se que a influéncia do indice de reforco no trecho ascendente do
diagrama pode ser desprezada, e que o valor de [ pode ser expresso pela
Eq.(4.22):

B =16186+0,06294F, —0,0002175(F 2 Eq.(4.22)
naqual o coeficiente de correlaggo obtido (r?) foi de 92,52%.
Para o ramo descendente do diagrama tensdo vs. deformacdo do CRFA foi

utilizada a equacéo Eq.(2.6), proposta por F&fitis e Shah (1985). Nesta, a tensdo

de pico f. e a deformacdo & foram substituidas por f e &, respectivamente,

resultando na Eq.(4.23):
?C = exp(k11 E(ec - £, )k”) Eq.(4.23)
cf

na qual os coeficiente ky; e ko, sdo fungdes da resisténcia do concreto e do indice
de reforco da fibra. Os valores de & e & devem ser expressos em (%o). Esses
coeficientes foram calculados por meio de andlise de regressdo, utilizando as 75
curvas de CRFA. Os coeficientes de correlacio (%) para os coeficientes ki; e ko,
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foram 82,19% e 81,11%, respectivamente, e podem ser escritos pelas Eq.(4.22) e
Eq.(4.23), respectivamente:

k,, =—0,394- 28830107 [f , +0,106¥n(1,018+160,351(R)  Eq.(4.24)

k,, =0,674+3,468107 [f, +1,759 1072 [¥n(1,029 + 877,455[R) +
+ 0,396 [R
Eq.(4.25)
Para verificar a eficiéncia do model o proposto, foram modeladas 20 curvas

experimentais de CRFA, que séo apresentadas nas Figura 4.9 e Figura 4.10.

Observa-se que 0 modelo conseguiu representar de forma satisfatéria todas

as curvas experimentais analisadas.

Finamente, deve-se enfatizar que o modelo € adequado apenas para CRFA
com fibras com ancoragens nas extremidades, taxas de fibras de 0% a 2%, fator de
forma entre 50 a 120 e resisténcia do concreto entre 20MPa e 100MPa. Esse
modelo também foi implementado e acoplado ao programa ANAPROT,

utilizando-se o procedimento exposto no item 4.1.1.
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model agens.
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Figura 4.9 — Convalidacéo do model o proposto para modelar o comportamento
do CRFA a compressao
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model agens.
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Figura 4.10 — Convalidagao do modelo proposto para modelar o comportamento
do CRFA a compressao



§ 5 ESTUDOS PARAMETRICOS
\)

5.1.COMENTARIOS INICIAIS

Neste capitulo, sdo realizados estudos paramétricos que visam a quantificar
e a veificar a influéncia dos principais fatores na ductilidade dos pilares de
concreto de alta resisténcia. Esses estudos tém como principal premissa gerar
subsidios norteadores para o plangamento experimental do presente trabalho.
Assim, com base narevisdo bibliogréfica realizada nos capitulos 2 e 3, listaram-se

0S seguintes fatores de influéncia:

a) Resisténciado concreto a compressao simples;
b) Taxadearmaduralongitudinal;

c) Taxadearmaduratransversal;

d) Geometriada secdo transversal;

e) Indice de reforco daadiciio defibras; e

f) Excentricidade do carregamento.

Observa-se, contudo, que, aém do conhecimento a respeito de como varia
a ductilidade dos pilares de CAR com os fatores listados acima, é essencia
estabelecer um limite minimo aceitédvel para a ductilidade dos pilares de CAR.
Desse modo, apresentam-se e se discutem a seguir: um limite minimo para a
ductilidade do concreto de alta resisténcia para ser empregado em pilares; e os

estudos paramétricos realizados.
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5.2.LIMITE MINIMO DE DUCTILIDADE PARA OS CAR

Tanto a norma brasileira para Projetos e Execugdo de Obras de Concreto
Armado (NBR 6118: 1978) como o seu Projeto de Revisdo (NBR 6118, 2001) ndo
apresentam critérios para a consideracd da ductilidade em pilares. Essas
estabel ecem apenas taxas minimas de armadura transversal e longitudinal para os
pilares e os limites para a resisténcia minima e méxima do concreto (estesiguais a
20MPa e 50MPa). Estabelecem ainda que, em pilares néo cintados e ndo sujeitos a
esforgos de torgéo e cisalhamento, esta armadura transversal minima tem apenas a
funcédo de conter a flambagem lateral das barras da armadura longitudinal, antes
gue elas atinjam 0 escoamento, bem como que a taxa minima de armadura
longitudinal tem a funcdo de preservar a secdo transversal integra quanto a

presenca de flexdes ndo consideradas no célculo.

Uma critica com relacdo a NBR 6118:1978 e 0 seu Projeto de Revisdo
(NBR 6118, 2001) que pode ser levantada, se refere a consideracdo de concretos
com resisténcia caracteristica de 50M Pa como concretos de resisténcia usual. Em
ensaios de laboratorio, observa-se que, & compressdo — tanto de corpos-de-prova,
como de pilares —, 0 concreto de resisténcia de 50MPa ja apresenta um
comportamento pos-pico bastante frégil, muito semelhante ao de resisténcia
60MPa (Willrich et aii, 2002). Sendo, deste modo, considerado como concreto de

ataresisténcia em diversos paises europeus e pel o Estados Unidos da América.

Camara et aii (2003) estudou experimentamente a influéncia da
resisténcia do concreto e da geometria da se¢do transversal no comportamento de
pilares pouco esbeltos dimensionados segundo os critérios do Projeto de Revisdo
da Norma NBR 6118 (2001). Os autores, em questdo, observaram que os pilares
rompem em um plano cisahante com inclinagdo média de 59°, sempre
perpendicular a sua menor dimensdo. Quanto a capacidade de carga desses
elementos ela € influenciada pela resisténcia do concreto e pela geometria da
secdo transversal dos pilares com um grau de confiabilidade de 99%. Contudo,
ndo detectaram interferéncia do acoplamento desses dois fatores. Observaram,
ainda, que, elevando a resisténcia do concreto, a capacidade de carga paramétrica

dos pilares aumenta de modo linear, porém, quando a relacdo entre h/b é elevada,
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essa capacidade decresce linearmente. Ja, quanto ao coeficiente de seguranca
global dos pilares, detectaram que este sofre influéncia dos dois fatores analisados,
como também do acoplamento desses, para um grau de confiabilidade de 99%.
Essa influéncia se d& de forma ndo-linear, devido a interferéncia do acoplamento
dos fatores. Ainda, que apenas a resisténcia a compressao do concreto influenciaa
ductilidade dos pilares de concreto armado. Essa influéncia apresenta um
comportamento linear e a variacdo da ductilidade desses elementos estruturais €
inversamente proporcional aos valores da resisténcia do concreto. Finalmente, os
autores confirmaram gue as armaduras transversais calculadas segundo o Projeto
de Revisdo da Norma (op. cit.) tém apenas a funcéo de evitar a flambagem das
barras da armadura longitudinal antes que o pilar atinja a sua maxima capacidade

decarga

Apesar do exposto, observa-se que os pilares dimensionados com
resisténcia do concreto entre 20M Pa e 40M Pa e segundo os critérios daNBR 6118
(1978) — que sd0 os mesmos do Projeto de Revisdo acima mencionado —
apresentam ductilidade aceitavel para as condi¢es sismicas brasileiras. Desse
modo, desprezando o efeito favoravel das armaduras desses pilares sobre a
ductilidade do concreto, pode-se considerar, como indice minimo aceitavel de
ductilidade para os concretos de ata resisténcia, a média entre os indices de
ductilidade dos pilares com concretos com resisténcia de 40MPa. Camara et alii

(2003) obtiveram os seguintes valores médios: & sic & = 1,775 € 1Dpes = 0,958.

5.2.1.Variagédo da ductilidade com a resisténcia do concreto

Como ja discutido no capitulo 2, existem diversos modelos matematicos
para descrever o comportamento a compressdo do concreto, que podem diferir
entre si em diversos aspectos (Quintana, 2001). Assim, para realizar uma analise
gualitativa e quantitativa da variagcdo dos indices de ductilidade dos concretos,
com relacBo a resisténcia do concreto, foram selecionados dois modelos ja
discutidos: FIB (1999) e Popovics (1973). Como o FIB (1999) apresenta equacdes
gue apenas sdo validas até a deformagdo correspondente a cinqlienta por cento da

tensdo maxima no trecho descendente do diagrama tensdo vs. deformagdo do
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concreto, as equacdoes do CEB (1990) foram utilizadas para complementar o
diagrama a partir da deformagdo em questdo. A expresséo do FIB (1999) para a
deformagdo correspondente a tensdo de pico também foi utilizada no modelo de
Popovics (1973).

Na Tabela 5.1 e na Tabela 5.2, apresentam-se os valores dos indices de
ductilidade para os concretos com resisténcia entre 20M Pa e 80M Pa, enquanto na
Figura 5.1 e na Figura 5.2, as curvas referentes aos indices de ductilidade vs. a
resisténcia do concreto. Uma andlise de regressdo polinomia néo-linear foi
realizada, objetivando-se obter uma equacéo que representasse o comportamento
dos dados (ver Figura 5.1 e Figura 5.2). Em todos os casos, foram obtidas
equacdes lineares com coeficientes de correlages (r?) superiores a 88%. Observa-
se que com o aumento da resisténcia ocorre uma reducéo nos valores dos indices
de ductilidade do concreto, que essa reducédo se comporta linearmente e que, como
esperado, para a mesma resisténcia os valores dos indices diferem entre os
modelos. Nota-se que, se aumentada a resisténcia do concreto de 20MPa para

80M Pa, os indices de ductilidade reduzem-se da ordem de 50%.

Tabela 5.1 - Valores dos indices de ductilidade para os concretos com resisténcias de
20MPa a 80MPa de acordo com 0 modelo do FIB-CEB

- Resisténcia (MPa)
Indices
! 20 30 40 50 60 70 80
£
;E’fc 2,107 1,826 1,670 1,569 1,499 1,448 1,409
co
IDpes 1,174 0,943 0,792 0,686 0,609 0,551 0,506

Tabela 5.2 - Valores dos indices de ductilidade para os concretos com resisténcias de
20MPa a 80MPa de acordo com 0 model o de Popovics

. Resisténcia (MPa)

Indices

! 20 30 40 50 60 70 80
&

;“C 2412 2004 1915 1801 1722 1666 1,624

co

I Dpgs 1,329 1,169 1,041 0,940 0,860 0,798 0,749
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Devido a diferenca dos indices de ductilidade entre os modelos do FIB
(1999) e de Popovics (1973), foi adotado, como indice minimo aceitavel de
ductilidade para os concretos de ata resisténcia, a média entre os indices de
ductilidade dos dois modelos em questdo, majorada de 10%, para a resisténcia
estabelecida no item 5.1.1 deste capitulo (40MPa). Assim, os valores ideais para
os indices & s/ &0 € IDpss SA0 1,972 € 1,008, respectivamente. Observa-se que estes

valores concordam com os obtidos por Camara et alii (2003).
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5.2.2.Variacdo da ductilidade com a resisténcia do concreto, a taxa

de armadura transversal, a taxa de armadura longitudinal e
geometria da secdao transversal

O estudo paramétrico dos indices de ductilidade do CAR confinado foi

dividido em duas partes. a primeira, na qual foram analisadas as influéncias da

resisténcia do concreto, da taxa de armadura longitudina e da taxa de armadura

transversal; e a segunda, na qual foram avaliadas as influéncias da geometria da

secdo transversal, da taxa da armaduralongitudinal e transversal.

Para a primeira fase, foram idealizadas 27 condi¢des de concretos
confinados e, em seguida, essas condicdes foram estudadas numericamente,
aplicando-se 0 modelo de Cusson e Paultre (1995). As condicOes idealizadas
apresentavam concretos com resisténcias de 60M Pa, 80MPa e 100MPa, e taxas de
armadura longitudinal de 1,227%, 2,454% e 3,681%. As armaduras transversais
foram compostas por estribos de dois ramos, com diametro de 6,3mm, dispostos a
cada 15cm, 10cm e 5ecm. As segdes transversais foram consideradas quadradas,
com dimensdes de 20cm x 20cm e a presenca de cobrimento foi desprezada. Na

Figura 5.3 sdo apresentados os detal hes das armaduras de confinamento.

4¢12,5mm

/\ %5\” W m
1,07cm .

17,87cm ? !

1,07cm

i T
1,07cm 27187CM 4 67em

Figura 5.3 — Disposicao da armadura de confinamento do CAR para a fase 1

Na Figura 5.4, na Figura 5.5 e na Figura 5.6, sf0 apresentadas as curvas
tensdo vs. deformacdo do concreto, para as diversas combinacfes de armadura e
resisténcias dos concretos, e, na Tabela 5.3 e na Tabela 5.4, os valores dos indices
de ductilidade para os concretos confinados. Como esperado, observa-se que 0s

aumentos das taxas de armadura transversal e longitudina elevam os indices de
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ductilidade do concreto, mesmo quando da elevacdo daresisténcia deste. Observa-
se também que, para certas combinagdes de armadura longitudinal e transversal, é

possivel atingir os indices de ductilidade dos concretos de resisténcias usuais.

Para quantificar a influéncia de cada variavel sobre os indices de
ductilidade, foi realizada uma andlise de variancia. Os graus de significancia dos
efeitos de cada varidvel foram testados para graus de confiabilidade de 90% e
95%, usando o F teste. Nessa andlise, a variavel taxa de armadura longitudinal foi
denominada de fator X1, a resisténcia do concreto, de fator X2, e a taxa de
armadura transversal, de fator X3. A taxa de armadura transversal foi definida

segundo a Eq.(5.1):

C(ALtA)
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Figura 5.4 — Curvas paramétricas tensdo vs. deformacéo do concreto para
resisténcia C60
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Tabela 5.3 - Valores dos indices de ductilidade & st./ & Fase 1

X, (MPa)

X, (%) 60 80 100

X3 (%)

0623 0312 0208 0623 0312 0208 0623 0312 0,208

1227 2694 2369 2074 2156 1936 1,741 1815 1655 1516
2454 3466 2979 2465 2688 2338 1998 2102 1942 1,699
3682 3615 3106 2548 2,794 2423 2,053 2282 2,003 1,738

Tabela 5.4 - Valores dos indices de ductilidade | Dpgs: Fase 1

X, (MPa)

X, (%) 60 80 100

X3 (%)

0623 0312 0208 0623 0312 0208 0623 0312 0,208

1,227 1,263 1,187 1,101 1,129 1,050 0963 0998 0915 0,824
2,454 1,392 1,310 1,210 1,266 1,180 1,074 1,145 1,053 0,940
3,682 1412 1,330 1,228 1,288 1,201 1,094 1,169 1,076 0,961

na qual Agx € Agy S0 as areas da se¢do transversal das armaduras transversais
perpendiculares aos eixos X ey, respectivamente; s € 0 espacamento da armadura
transversal; e ¢, e ¢, sdo as larguras do nicleo do pilar nas diregtes x ey,

respectivamente.

Na Tabela 5.5 e na Tabela 5.6, sdo apresentados os resultados da analise.
Com base nestes resultados, pode-se observar que, para os dois indices de
ductilidade, o fator de influéncia mais importante € a resisténcia do concreto,
seguido pela taxa de armadura transversal e pela taxa de armadura longitudinal.
Esses fatores sdo significantes em um grau de confiabilidade de 99%. Um fato
interessante observado é que os graus de influéncia das taxas de armadura
longitudinal e transversal sGo da mesma ordem de grandeza. Observa-se ainda que
todos os acoplamentos também apresentam significancia em um grau de
confiabilidade de 99%. Contudo, os graus de influéncia dos acoplamentos séo
extremamente inferiores aos graus dos fatores principais, o que significa que estes

podem ser desconsiderados na andlise de regresséo.
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Tabela 5.5 — Analise de variancia para os valores de &/ & Fase 1

Variavel Somados Grausde Médiados Fator (Fo) Minimo fator de
quadrados liberdade quadrados significncia requerido

(Fo.os.n.26) € (Foo1.n26)

Fatores principais

X1 1,328 2 0,664 458,481 3,37 553
X, 4,135 2 2,068 1428,213 3,37 553
X3 1,856 2 0,928 641,007 3,37 553
Interacbes
X% Xo 0,127 4 0,032 21,882 2,74 4,14
Xy % X3 0,094 4 0,024 16,273 2,74 414
Xy X X3 0,175 4 0,044 30,247 2,74 4,14
Erro 0,012 8 0,001448 -
Total 7,727 26 -- --

Tabela 5.6 — Analise de variancia para os valores de | Dpss: Fase 1

Variavel Somados Grausde Médiados Fator (Fo) Minimo fator de
qguadrados liberdade quadrados significAncia requerido

(Fo.0s.n.26) € (Fo.o1.n26)

Fatores principais

X1 0,115 2 0,057 19506,679 337 553
X, 0,307 2 0,154 52189,584 337 553
X3 0,155 2 0,077 26283,886 3,37 553
Interacbes
X1 x X 0,000235 4 0,000059 19,925 2,74 4,14
Xy % X3 0,000768 4 0,000192 65,245 2,74 414
Xo x X3 0,000294 4 0,000073 24,943 2,74 4,14
Erro 0,000024 8 0,0000029 -
Total 0,578 26 -- --

Com o objetivo de obter egquacBes que correlacionem os indices de
ductilidade com as variaveis estudadas, foram realizadas andlises de regresséo
multipla ndo-linear, com os dados apresentados na Tabela 5.5 e na Tabela 5.6. As
equacdes obtidas apresentaram coeficiente de correlacdo (r?) de 97,4% e 98,5%, e

s80 expressas pelas Eq.(5.2) e Eq.(5.3), respectivamente:

Eosrice | Ecc =3151-0,024 . +1,427 [p, + 0,208 p, Eq.(5.2)

Dy =1359 - 0,007 CF, +0,406 [, +0,060p Ea.(5.9)
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Anadisando as equacdes EQ.(5.2) e Eq.(5.3), observa-se que todos os
indices variam linearmente com a resisténcia do concreto, com a taxa de armadura
longitudinal e a taxa de armadura transversal. Esse comportamento também foi
observado por Quintana (2001).

Como jadiscutido, a ductilidade étima (para a realidade sismica brasileira)
dos CAR pode ser estabel ecida como sendo aquela que apresenta o mesmo indice
do CRU com 40M Pa. Desse modo, utilizando as equacdes Eq.(5.2) e Eq.(5.3) e 0s
indices do CRU calculados no item 4.3.1, deste trabalho, podem-se calcular taxas
de armadura transversal ideais para cada resisténcia do concreto e para cada taxa
de armaduralongitudinal. Assim, para um pilar com sec&o transversal quadrada de
20cm x 20cm, estribos de dois ramos, resisténcia do concreto de 70M Pa e taxa de
armadura longitudinal de 1%, obtém-se que ataxas de armaduratransversal ideais,
segundo as Eq.(5.2) e Eq.(5.3), sdo 0,205% e 0,195%, o que equivale a estribos de
5,0mm de didmetro espacados a cada 10,65cm e 11,20cm, respectivamente. Na
Figura 5.7, apresentam-se as curvas tensdo vs. deformacdo paramétricas do
concreto para o pilar descrito acima e com as duas taxas de armadura transversal.
Em adicdo, apresenta-se a curva do mesmo pilar, porem com resisténcia de
40M Pa e obtida por meio do mesmo model o de Cusson e Paultre (1995). Observa-
se que as avaliacOes da ductilidade dos pilares pelos dois indices de ductilidade

utilizados apresentaram 0 mesmo resultado.

Para a segunda fase do estudo, também foram idealizadas 27 condicbes de
concretos confinados e estudadas, numericamente, através do modelo de Cusson e
Paultre (1995). Os concretos apresentavam resisténcias de 80MPa e foram
confinados por armaduras transversais compostas por estribos com diametro de
6,3mm, dispostos a cada 15cm, 10cm e 5cm. As taxas de armadura longitudinal
foram de 1,227%, 2,454% e 3,681%. As secOes transversais estudadas eram
retangulares, com relacdes entre as dimensdes largura/dtura (b/h) de 1, 1,5e 2; a
presenca de cobrimento foi desprezada. A mesma taxa de armadura transversal,
calculada segundo a Eq.(5.1), foi garantida para as trés secOes transversais. Na

Figura 5.8 sdo apresentados os detal hes das segOes transversais estudadas.
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Figura 5.7 — Curvas paramétricas tensao vs. deformacéo do concreto C40 e C70
fornecidas para resisténcia C100

Na Figura 5.9, na Figura 5.10 e na Figura 5.11 sdo apresentadas as curvas
tensdo vs. deformagdo do concreto para as diversas combinagtes de armadura de
confinamento e secOes transversais, e, na Tabela 5.7 e na Tabela 5.8, os valores
dos indices de ductilidade para os concretos confinados. Observa-se que, com 0s
aumentos das taxas de armadura transversal e longitudinal, os indices de
ductilidade do concreto se elevam. Verifica-se também que, com o aumento da
relacdo b/h e mantendo-se a mesma taxa de armadura longitudinal e transversal, os
indices de ductilidade aumentam. Lima Jr. e Giongo (2000) concluiram que,
guando a relacdo b/h era incrementada, a configuracdo geométrica da armadura
transversal mantida e apenas o diametro do estribo elevado, para garantir amesma
taxa de armadura transversal, a ductilidade do concreto diminuia. Esse fato ocorre
umavez que, apesar de garantida a mesma taxa de armadura transversal, o efeito
do arqueamento do ramo do estribo de maior dimensio ndo é eliminado. Desse
modo, observa-se que adi¢des de ramos extras de estribo na direcéo perpendicul ar

amaior dimensdo da secdo transversal sdo fundamentais.
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Figura 5.8 — Disposi¢ao da armadura de confinamento do CAR para fase 2
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Figura 5.9 — Curvas paramétricas tensao vs. deformacéo do concreto para secao
transversal com b/h=1,0
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Figura 5.11 — Curvas paramétricas tensdo vs. deformacgéo do concreto para

secdo transversal com b/h=2,0
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Tabela 5.7 - Valores dos indices de ductilidade & st./ & Fase 2

Xz

X, (%) 1,0 15 2,0

X3 (%)

0623 0312 0208 0623 0312 0208 0623 0312 0,208

1227 2626 2291 1969 3178 2850 2434 3354 3,074 2,645
2454 3409 2954 2400 3548 3221 2,705 3639 3327 2,838
3682 3550 3093 2491 3628 3309 2,770 3648 3,395 2,890

Tabela 5.8 - Valores dos indices de ductilidade | Dpgs: Fase 2

X2

X,(%) 1,0 15 2,0

X3 (%)

0623 0312 0208 0623 0312 0208 0623 0312 0,208

1,227 1,253 1,167 1,063 1,358 1,290 1,203 1,387 1,327 1,249
2454 1,395 1,308 1,195 1,417 1,349 1,261 1,425 1,364 1,286
3682 1417 1,330 1,216 1,429 1,362 1,273 1,432 1,373 1,295

Novamente foi realizada uma andlise de varidncia para quantificar a
influéncia de cada variavel sobre os indices de ductilidade. Os graus de
significancia do efeito de cada variavel foram testados para graus de
confiabilidade de 90% e 95%, usando o F teste. Nessa andlise, a varidvel taxa de
armadura longitudinal foi denominada de fator X1, a relacéo b/h, de fator X2, e a

taxa de armaduratransversal, de fator X3.

Na Tabela 5.9 e na Tabela 5.10 sdo apresentados os resultados da andlise.
Com base nestes resultados, pode-se observar que, para os dois indices de
ductilidade, o fator de influéncia maisimportante é ataxa de armaduratransversal,
seguida pela taxa de armadura longitudinal e pela relagdo b/h. Esses fatores séo
significantes em um grau de confiabilidade de 99%. Para o indice & st &0, @penas
0s acoplamentos X1xX2 e XIxX3 apresentam significancia em um grau de
confiabilidade de 99%. Contudo, os graus de influéncia desses sGo bem menores
gue os dos fatores principais. Para o indice | Dpss, apenas os acoplamentos X1xX2 e
X2xX3 apresentam significancia em um grau de confiabilidade de 99%. Todavia,
seus valores também sdo bem inferiores aos dos fatores principais. Baseado no

exposto, podem-se desprezar os efeitos dos acoplamentos.
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Tabela 5.9 — Analise de variancia para os valores de & s/ &c. Fase 2

Variavel Somados Grausde Médiados Fator (Fo) Minimo fator de
quadrados liberdade quadrados significncia requerido

(Fo.os.n.26) € (Foo1.n26)

Fatores principais

X1 1,207 2 0,604 239,179 3,37 553
X, 0,954 2 0,477 189,039 337 553
X3 3,105 2 1,553 615,288 337 553
Interacbes
Xy % Xo 0,197 4 0,049 19,484 2,74 4,14
Xy % X3 0,039 4 0,009 3,815 2,74 414
X X X3 0,021 4 0,005 2,116 2,74 4,14
Erro 0,020 8 0,002 -
Total 5,543 26 -- --

Tabela 5.10 — Andlise de variancia para os valores de | Dpgs: Fase 2

Variavel Somados Grausde Médiados Fator (Fo) Minimo fator de
guadrados liberdade quadrados significncia requerido

(Fo.os.n.26) € (Fo.o1.n26)

Fatores principais

X1 0,044416 2 0,022208  6345,174 3,37 553
Xz 0,038017 2 0,019008 5430,984 337 553
X3 0,121018 2 0,060509 17288,222 337 553
Interacbes
Xy % Xo 0,012973 4 0,003243 926,635 2,74 4,14
Xy % X3 0,000020 4 0,000005 1,397 2,74 414
X X X3 0,002759 4 0,000689 197,063 2,74 4,14
Erro 0,000028 8 0,000004 -
Total 0,219230 26 -- --

Seguindo o procedimento realizado na fase 1, equagdes que correlacionam
os indices de ductilidade com as variaveis estudadas foram obtidas por meio de
andlises de regressdo muiltipla ndo-linear. As equagdes obtidas apresentaram
coeficiente de correlagdo (1) de 95,5% e 95,1%, e S0 expressas pelas Eq.(5.4) e
Eq.(5.5), respectivamente:

Eostice | €cc =L174+ 0477 b/ h+1,785Cp, +0,197 [p, Eq.(5.4)

ID,,. = 0952+ 0,088/ h+0356p, +00380p, Eq.(5.5)
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Analisando as equacdes Eq.(5.4) e Eq.(5.5), observa-se novamente que
todos os indices variam linearmente, com a taxa de armadura longitudinal, a taxa

de armaduratransversal e arelacéo b/h.

5.2.3.Variacdo da ductilidade com o indice de refor¢co da adicao de
fibras

Para estudar a ductilidade dos CRFA de dta resisténcia, foram
selecionadas duas variaveis. resisténcia do concreto e indice de reforco, sendo
estas avaliadas em 3 e 7 nivels de estudos, respectivamente. Os concretos
apresentavam resisténcias de 60MPa, 80MPa e 100MPa e os indices de reforgo
foram 0, 0,3, 0,4, 0,5 0,6, 0,8 e 1,0. Para gerar os diagramas tensdo vs.
deformacéo do CRFA, foi utilizado o modelo proposto no item 4.2 do Capitulo 4
deste trabal ho.

NaFigura5.12, naFigura5.13 e naFigura 5.14, sdo apresentadas as curvas
tensdo vs. deformacédo parametrizadas dos CRFA para as diversas combinacdes
entre resisténcias do concreto e indices de reforco, e na Tabela5.11 e Tabela 5.12
na os valores dos indices de ductilidade. Observa-se que, com 0 aumento dos
valores dos indices de reforco, a ductilidade do concreto é elevada, atingindo
valores semelhantes aos concretos confinados com dtas taxas de armadura
transversal (ver Tabela5.3 e Tabela 5.4).

Seguindo 0 mesmo procedimento dos estudos anteriores, realizou-se uma
andlise de varidncia, com o objetivo de determinar os graus de influéncia das
variaveis estudadas no comportamento dos indices de ductilidade do CRFA. Os
graus de significancia do efeito de cada variavel foram testados para graus de
confiabilidade de 90% e 95%, usando o F teste. Por se tratar de uma analise néo-
balanceada, uma vez que foram utilizados nimeros de niveis de estudos diferentes
para cada variavel, foi necessaria a aplicacdo do teorema de Tukey na andlise
(Montgomery, 1997). A varidvel resisténcia do concreto foi denominada de fator
X1 eoindice dereforco, de X2.
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Figura 5.14 — Curvas paramétricas tensao vs. deformacdo do CRFA com
resisténcia a compressao de 100MPa

Tabela 5.11 - Valores dos indices de ductilidade & s/ & do CRFA

X2
Xi(MPa) 0,00 0,30 0,40 0,50 0,60 0,80 1,00
60 1,493 2,480 2,674 2,866 3,067 3,567 4,447
80 1,394 1,939 2,014 2,077 2,132 2,227 2,315
100 1,325 1,665 1,703 1,732 1,755 1,787 1,809

Tabela 5.12 - Valores dos indices de ductilidade | Dpgs do CRFA

Xz
Xy(MPa) 0,00 0,30 0,40 0,50 0,60 0,80 1,00
60 0,703 1,313 1,388 1,453 1,513 1,630 1,755
80 0,566 1,037 1,087 1,128 1,162 1,221 1,275
100 0,457 0,797 0,828 0,849 0,865 0,886 0,898

Na Tabela 5.13 e na Tabela 5.14 , sdo apresentados os resultados da
andlise. Nota-se que, para os dois indices, a resisténcia do concreto € o fator
primordial, seguido pelo indice de reforco, e que esses fatores apresentaram
significancia, em um grau de confiabilidade de 99%. O acoplamento dos dois
fatores apresentou elevado grau de influéncia e significancia, em um grau de
confiabilidade de 99%.
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Tabela 5.13 — Andlise de variancia para os valores de & s/ & do CRFA

Variavel Somados Grausde Médiados Fator (Fo) Minimo fator de
qguadrados liberdade quadrados significncia requerido
(Fo.05.n20) € (Fo.01n,20)

Fatores principais

X1 5,968896 2 2,984448 131,598 349 3,87
X5 3,660121 6 0,61002 36,985 2,60 585
Interacbes
X1 X Xs
o i 1,927421 1 1,927421 116,860 435 8,10
Nao aditivo
Erro 0,1814272 11 0,001898 --
Total 11,737866 20 -- --

Tabela 5.14 — Analise de variancia para os valores de | Dpss do CRFA.

Variavel Somados Grausde Meédiados Fator (Fy) Minimo fator de
guadrados liberdade quadrados significancia requerido

(Fo.05.n.20) € (Fo.01.n.20)

Fatores principais

X1 1.248537 2 0.624269 564.933 349 3,87
X 1.049605 6 0.174934  217.672 260 5,85
Interacoes
XX X,
N - 0.103321 1 0.103321 128.563 435 8,10
Nao aditivo
Erro 0.008840 11 0.000804 --
Total 2.410304 20 -- --

Uma analise de regressdo multipla ndo-linear foi redlizada e as equacdes
obtidas apresentaram coeficiente de correlacdo (r?) de 98,09% e 97,82%, e si0

expressas pelas Eq.(5.6) e Eq.(5.7), respectivamente:

Eosrict | € =1636+6,021[R-1477107° [f, -

S Eq.(5.6)
- 58361072 (R,

ID,,, =1344+1819[R-7,4841107° [f_ -

Eq.(5.7
~14441107 [RLT, 450

Analisando as equages acima, observa-se que todos os indices variam
linearmente com o indice de reforco e aresisténcia do concreto. Contudo, devido a
presenca do acoplamento entre o indice de reforco e a resisténcia do concreto as
equacdes Eq.(5.6) e Eq.(5.7), variam ndo linearmente. Nota-se, ainda, que as

equacoes Eq.(5.6) e Eq.(5.7) podem ser utilizadas para calcular as taxas de fibras
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ideais para uma dada resisténcia do concreto e um tipo de fibra, considerando os
indices de ductilidade ideais do item 5.2.1, deste capitulo. Na Tabela 5.15 sdo
apresentadas as taxas ideais para resisténcias de concreto, variando entre 50MPa e
100MPa, e fibras de aco com gancho nas extremidades, com 60mm de
comprimento e 0,75mm de diametro, e na Figura 5.15 as curvas tenséo vs.
deformacéo paramétricas dos CRFA com resisténcias 60MPa e taxas de fibras

otimas e dos C60 e C40 sem adicéo defibras.

Tabela 5.15 — Taxas volumétricas ideais para diversas resisténcias de concreto

Resisténcia 50 55 60 65 70 75 80 85 90 95 100
(MPa)

Vi (%)-1Dpés 005 010 015 022 029 038 050 063 081 105 138
V; (%)-&sul&s 016 018 021 024 028 034 042 044 061 100 262
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Figura 5.15 — Curvas paramétricas tensao vs. deformacdo do CRFA C60 com
adicao de taxas volumetrias 6timas e do C60 e C40 sem adicéo de fibras
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5.2.4.Comportamento a flexo-compressao dos pilares confinados
Para redlizar o estudo paramétrico dos pilares submetidos a flexo-
compressdo, ndo foi considerada a dissipagdo das tensdes de confinamento,
provocada pela flexdo. Desse modo, optou-se por andlisar todas as variaveis
através dos modelos do FIB (1999) e do Cusson e Paultre (1995), uma vez que 0s
valores exatos das andlises encontram-se no intervalo entre os valores fornecidos

pel os dois model os citados.

Para a andlise, foram introduzidos dois parémetros adimensionais,
denominados de momento fletor reduzido e esfor¢o normal reduzida, e que séo

expressos pelas equacgdes Eq.(5.8) e Eq.(5.9), respectivamente:

M

= - Eq.(5.8

U b T, q.(5.8)
N

= Eq.(5.9
bThT, 0.(5.9)

nas quais M e N sdo o momento fletor e a for¢ca normal aplicada ao pilar; b € a
dimensdo da secéo transversal perpendicular ao plano de flexdo; h € adimensdo da
secdo transversal paralela ao plano de flex&o; e f. é a resisténcia média a

compressao do concreto que constitui o pilar.

Com o intuito de verificar a variago do diagrama esfor¢o normal reduzido
vs. momento reduzido, com relagdo apenas aresisténcia do concreto, foi analisado
numericamente um pilar de secdo transversal quadrada de 20cm x 20cm, com
armadura longitudinal congtituida por quatro barras de 12,5mm e armadura
transversal calculada segundo o Projeto de Norma da NBR 6118 (2000), que
indica estribos de 6,3mm espacados 15cm uns dos outros. Trés resisténcias de
concreto foram analisadas. 60MPa, 70MPa e 80MPa. Para realizar esta avaliagao,
foi utilizado o0 modelo numérico do FIB (1999). Na Figura 5.16 apresentam-se as
curvas V vs. U, para as trés resisténcias de concreto analisadas. Observa-se uma
pequena diferenca entre as trés curvas, pois, com a diminuicdo da resisténcia a
compressdo do concreto, ocorre um aumento dos momentos fletores e esforgos

normais resistentes reduzidos da secdo. Esse fato € explicado, uma vez que o
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esforco normal resistente da secéo transversal N é constituido pelo somatorio entre
aforca resistida pelo concreto e as parcelas de forgas de cada barra da armadura
longitudinal. Assim, quando, nas Eq.(5.8) e Eq.(5.9), divide-se N pela resisténcia
do concreto, a pacela referente & armadura também é dividida e,
consequentemente, quanto maior for a resisténcia do concreto, menor sera a
contribuico dessa parcela. Assim, os valores dos esforgos normais e momentos

fletores reduzidos diminuem com o aumento da resisténcia.
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Figura5.16 — Curvas vvs. i para diferentes resisténcias de concreto

Objetivando-se andisar a influéncia do confinamento no diagrama v vs.
dos pilares com concreto de alta resisténcia, analisou-se numericamente o pilar
anteriormente estudado, variando-se 0 espagamento entre os estribos da armadura
transversal de 15cm para 5cm, e aresisténcia do concreto de 60M Pa para 80M Pa.
Neste estudo foi utilizado o modelo de Cusson e Paultre (1995) e do FIB (1999).
Os novos diagramas sdo apresentados na Figura 5.17 e na Figura 5.18. Observa-se
gue, com 0 aumento da taxa de armadura transversal, ocorre uma elevagdo no
esforco normal e momento fletor reduzido, o que ja era esperado, uma vez que o
confinamento aumenta a resisténcia do concreto, e esta, por sua vez, aumenta a

capacidade resistente da secéo transversal.
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espacamento entre estribo de 15cm e 5cm
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Seguindo o estudo paramétrico, buscou-se verificar, no presente trabaho, a
precisdo do modelo de Cusson e Paultre (1995) em predizer o comportamento dos
pilares de CAR submetidos a flexo-compressdo reta. Para tanto, foram estudados
aqui os comportamentos de 12 pilares de CAR ensaiados a flexo-compresséo reta
por Lloyd e Rangan (1996). Os pilares analisados eram bi-rotulados, com
comprimento de flambagem de 168cm e foram ensaiados com excentricidades de
forca de 15mm, 50mm e 65mm (secOes transversais quadradas) e 10mm, 30mm e
40mm (secOes transversais retangulares). Além disso, eles foram constituidos por
duas resisténcias de concreto: 58MPa e 92MPa; duas taxas de armadura
longitudinal: 2,15% e 1,44%; e estribos espagados a cada 6cm (ver Figura 5.19).
Na Figura 5.20 sdo apresentados os diagramas obtidos da andlise numérica, v vs.
U, para os pilares em questdo, e 0s correspondentes valores experimentais.
Observa-se que, para grandes excentricidades, a concordancia entre o diagrama e
os vaores experimentais é razoavel, contudo, para peguenas excentricidades os
valores experimentais divergem do diagrama. Observa-se ainda que a geometria
da secdo transversal, a taxa de armadura longitudinal e a resisténcia do concreto
tém influéncia significativa na conformagdo do diagrama, isso porque estes fatores
influenciam diretamente na tensdo de confinamento gerada pela armadura

transversal.

| 175mm |
300mm
£ 2
100mm 175mm
L3
Seériesle V Séries Il e VI

Séries | e Il = 58MPa
Séries V e VI = 92MPa
Figura 5.19 — Pilares ensaiados por Lloyd e Rangan (1996)
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(1996)

5.3.PRINCIPAIS OBSERVAC}()ES DOS ESTUDOS PARAMETRICOS

Os resultados obtidos com as simulacbes de pilares submetidos a
compressao centrada mostraram que os fatores de a a e, listados nas consideracfes
iniciais deste capitulo, influenciam na ductilidade dos pilares de concreto de ata
resisténcia. Esses resultados mostraram ainda, que os indices de ductilidade
variam linearmente com esses fatores e gque apenas 0 acoplamento entre as
resisténcias dos concretos e os indices de reforco da adicdo de fibras tem

influéncia significativa sobre os indices de ductilidade dos pilares.

O modelo do Cusson e Paultre (1995), quando utilizado para modelar
pilares submetidos a flexo-compressao, apenas apresentou valores adequados para
0S momentos resistentes dos pilares submetidos a grandes excentricidades.
Contudo, para pequenas excentricidades, a discrepancia entre os vaores do
modelo e dos resultados experimentais foi consideravel. 1sso vem a comprovar
gue a flexdo interfere no comportamento do concreto confinado e que se faz

necessaria uma avaiacdo experimental mais detahada deste efeito. Nao foi
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possivel avaliar 0 comportamento pos-pico dos pilares submetidos a flexo-
compressao, uma vez que ndo foi encontrado na Literatura nenhum trabalho que

apresentasse esse comportamento.

Resultados de diversos pesquisadores indicam que, elevando-se a
excentricidade, a ductilidade dos pilares € melhorada e que esse comportamento,

aparentemente, é ndo-linear.



§6 PROGRAMA EXPERIMENTAL
\)

6.1.PLANEJAMENTO EXPERIMENTAL

O estudo experimental desenvolvido neste trabalho foi baseado em uma
programacdo fatorial de experimento, a qua foi dividida em duas fases. a
primeira, que consistiu no estudo da ductilidade dos pilares de CAR submetidos a
compressao concéntrica e com e sem adicdes de fibras de ago e confinamento por
armadura transversal; e a segunda, na qual foi analisado o comportamento dos
pilares de CAR submetidos a flexo-compressdo reta e com adicdes de fibras de

aco e/ou confinamento por armadura transversal .

Para a primeira fase do programa experimental foram selecionados trés
fatores de influéncia: a resisténcia do concreto, a taxa volumétrica de armadura
transversal e o indice de reforco de adicdo de fibras. Com base nos estudos
paramétricos realizados no Capitulo 5 desta tese, observou-se que a ductilidade
dos pilares de CAR varia linearmente com a resisténcia do concreto e a taxa
volumétrica de armadura transversal. Ainda, que esta propriedade varia
linearmente com a resisténcia do concreto e o indice de refor¢o de adicdo de
fibras; porém, essa variagao torna-se ndo-linear em virtude do acoplamento desses
dois Ultimos fatores. Desse modo, para compor as caracteristicas fisicas dos
pilares a serem estudados, foram selecionadas duas resisténcias de concreto:
60MPa e 80MPa; duas taxas volumétricas de armaduras transversais, calculadas
segundo a equacdo Eq.(5.1): 0,32% e 0,96%; e trés indices de reforco de adicdo de
fibras: 0, 0,4 e 0,8. Foram utilizadas duas réplicas para cada combinacéo de
varidveis, resultando em um projeto fatorial de 2x2x3x2=24 pilares (Montgomery,
1997).

A segunda fase do programa experimental constituiu-se do estudo dos

pilares de CAR submetidos a compressdo excéntrica. Para essa fase, foram
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também selecionados trés fatores de influéncia: o indice de reforco de adicdo de
fibras, a taxa volumétrica da armadura transversal e a excentricidade de forca. A
resisténcia do concreto foi tomada constante para todos os pilares ensaiados e foi
igual a 60MPa. Com a resisténcia do concreto constante, a ndo-linearidade da
variagdo da ductilidade dos pilares de CAR, com relagdo ao acoplamento da
resisténcia do concreto e do indice de reforco de adicéo de fibras, deixa de existir.
Assim, foi possivel utilizar apenas dois indices de reforco para compor as
caracteristicas fisicas dos pilares a serem ensaiados a flexo-compressdo reta: 0 e 0
indice 6timo para a resisténcia média de 60MPa obtido na primeira fase
experimental, e que serd discutido posteriormente. Foram utilizadas as mesmas
duas taxas volumétricas de armadura transversal utilizada na primeirafase: 0,32%
e 0,96%.

Quanto ao fator excentricidade de forca, ndo foi possivel pré-estabelecer o
modo de resposta da variagcéo da ductilidade dos pilares de CAR com relagéo a
este fator, a partir da revisdo bibliogréfica e dos estudos paramétricos. Com isso,
foi admitido que essa variacdo € ndo-linear, implicando, assim, a necessidade de
pelo menos trés niveis de estudo para esse fator. Baseando-se no exposto, foram
selecionadas quatro excentricidades paramétricas (e/h) para os ensaios. 0%,
6,67%, 13,33% e 20%. Entretanto, como € possivel, utilizando os dados obtidos
na primeira fase do programa experimental, para estabelecer o comportamento dos
pilares de CAR para a excentricidade nula, foram ensaiados apenas pilares
submetidos as excentricidades paramétricas de forca de 6,67%, 13,33% e 20%.
Para esta fase ndo foram utilizadas réplicas, resultando em um projeto fatoria de
2x2x4=16 pilares (Montgomery, 1997).

Nas duas fases do programa experimental, foram adicionados pilares com
resisténcia do concreto de 40MPa e armadura transversal calculadas segundo o
Projeto de Revisdo da Norma Brasileira NBR 6118 (2001). Esses pilares foram
ensaiados segundo os mesmos procedimentos utilizados, em cada fase, para os
pilares de CAR. Os comportamentos dos pilares com resisténcia do concreto de
40MPa serviram como parametros de avaliaco dos resultados das duas fases do
estudo experimental.
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6.2.MATERIAIS UTILIZADOS
6.2.1.Concreto

As resisténcias do CAR foram escolhidas baseando-se na capacidade
maxima de forca da maquina de ensaio disponivel. Assim, optou-se por trabal har
com resisténcias média de concreto de 60M Pa e 80M Pa. Além dessas resisténcias,
como ja mencionado, foi utilizado um concreto com 40MPa para a confeccéo dos
pilares de referéncia. As matrizes utilizadas nos concretos para os diversos teores
de fibras, em uma mesma série de ensaio, apresentavam as mesmas
caracteristicas. Este procedimento teve como objetivo evitar a interferéncia dos
efeitos da variagdo das propriedades da matriz no comportamento pos-fissuracéo
dos concretos (Nunes, 1998). Em todo o estudo foram utilizados corpos-de-prova
cilindricos 15cm x 30cm para a avaiacdo da resisténcia a compressdo do

concreto.

O cimento utilizado foi o cimento Portland de ataresisténciainicial, CPV
ARI da marca Ciminas. A Silica Ativa utilizada foi de origem nacional da marca
SILMIX, de fabricacdo da Camargo Corréa Cimentos S.A. Esta silica se
apresentava néo densificada, com massa especifica de 2,22kg/dm? e didmetro das
particulas de 2,03um. O super-plastificante foi da marca REAX 3000, a base de
melamina sulfonada, apresentava densidade de 1,16g/cm® e produzido pela
Fosroc Reax.

O agregado miudo utilizado foi a areia quartzosa proveniente do rio Mogi-
Guacu. Este agregado apresentou modulo de finura de 2,11, didmetro méximo de
2,4mm e massa especifica aparente de 2,65kg/dm® (NBR 7217:1987 e NBR
9776:1987). Utilizou-se agregado graldo de origem basdltica, da regido de Séo
Carlos, com médulo de finura de 6,8 e massa especifica de 2,90kg/dm® (NBR
7217:1987 e NBR 9776:1987).

Para a determinagdo das porcentagens dos materiais para os concretos de
altas resisténcias, foi realizado um estudo experimental de dosagem. O trago foi
definido a partir de curva de dosagem, seguindo a metodologia apresentada por
Helene e Terzian (1992). O teor de argamassa utilizado foi de 57%, seguindo
recomendacdo do ACI (1993) e ACI (1988), que sugerem teor minimo de 50%. O
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teor de &gua/materiais secos foi fixado em 10% para um abatimento de tronco de
cone de 120mm=10mm. Para determinacéo da massa especifica e das resisténcias

das proporcdes bases foi utilizada a média de 3 corpos-de-prova.

A metodologia para determinagéo das porcentagens dos materiais para o
concreto com 40MPa foi a mesma utilizada para o0 CAR. O teor de argamassa
utilizado foi de 52% e o teor de dgua/materiais secos foi fixado em 10%, paraum
abatimento de tronco de cone de 200mm+10mm. Novamente, foi utilizada a
média de 3 corpos-de-prova para a determinagdo da massa especifica e das
resisténcias dos concretos das proporgdes bases.

Na Tabela 6.1 é apresentado 0 estudo experimental do concreto de alta
resisténcia, e, na Figura 6.1, a curva de dosagem para esse concreto. Com a
andlise do diagrama de dosagem do CAR, e partindo-se da resisténcia média de
60MPa obtém-se a seguinte dosagens em massa: 1. 2,14: 2,37; consumo de
cimento de 400,71kg/m*; teor de argamassa de 57%; relacdo dgua/cimento de
0,54; relacéo dgua/materiais secos de 10%; teor de silica ativa de 10% em relacéo
a massa do cimento; e teor de super-plastificante de 2,5% da massa do cimento.
Ainda, partindo-se da resisténcia média de 80MPa obtém-se: 1. 1,13: 1,61;
consumo de cimento de 604,09kg/m* teor de argamassa de 57%; relacdo
agua/cimento de 0,38; relacdo dgua/materiais secos de 10%; teor de silica ativa de
10% em relacdo a massa do cimento; e teor de super-plastificante de 2,5% da
massa do cimento. Para confirmagdo das resisténcias dos tragcos acima,
realizaram-se concretagens de 3 corpos-de-prova para cada traco, os quais
apresentaram resisténcias médias de 60,68MPa e 78,95MPa, respectivamente, e

abatimentos no tronco de cone de 11,5cm e 9,5cm, respectivamente.

Na Tabela 6.2, € apresentado 0 estudo experimental do concreto de
resisténcia usual, e, na Figura 6.2, a curva de dosagem para esse concreto. A partir
do diagrama de dosagem do CRU, obteve-se a seguinte dosagem para o concreto
com resisténcia de 40MPa: 1: 1,96: 2,84; consumo de cimento de 418kg/m*; teor
de argamassa de 51%; relacéo agua/cimento de 0,58; relagdo agua/materiais secos
de 10%. Novamente, realizou-se uma concretagem de 3 corpos-de-prova para
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avaliagcdo da resisténcia do referido traco, a qual apresentou-se igual a 39,95MPa,

com abatimento no tronco de cone del9cm.

Tabela 6.1 — Estudo de dosagem para o concreto com resisténcia de alta

resisténcia
NUmero CAR-3 CAR-4 CAR-5
Trago em massa 1m 1.3 14 15
Lap 1:1,28:1,72 1:1,85:2,15 1:2,42:2,58
Teor de argamassa (%) 57,00 57,0 57,00
Consumo de cimento(kg/m?®) 562,91 437,84 372,69
Relacdo &gua cimento 0,40 0,5 0,59
Abatimento no tronco de cone (mm) 120,00 140,0 160,00
Agua/materiais secos 10,00 10,0 10,00
Resisténcia aos 14 dias (MPa) 77,30 64,6 55,60
Silica ativa (% massa cimento) 10,00 10,0 10,00
Superplastificante (% massa cimento) 2,50 2,50 2,50
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Figura 6.1 - Diagrama de dosagem

Tabela 6.2 - Estudo de dosagem para o ¢

para o concreto de alta resisténcia.

oncreto com resisténcia de 40MPa

NuUmero CAR-35 CAR-5,0 CAR-6,5
Trago em massa 1m 1:3,5 1:5,0 1:6,5
Lap 1:1,30:2,20 1:2,06:2,94 1:2,83:3,67

Teor de argamassa (%) 51 51 51
Consumo de cimento(kg/m?) 505,00 378,75 303,03
Relacdo 4gua cimento 0,45 0,60 0,75
Abatimento no tronco de cone (mm) 205 200 200
Agua/materiais secos 10 10 10
Resisténcia aos 14 dias (MPa) 51,7 39,3 28,7
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Figura 6.2 - Diagrama de dosagem para o concreto de resisténcia usual.

6.2.2.Fibra de aco

Banthia e Trottier (1994) avaliaram o0 comportamento da tensdo de
arrancamento de fibras metdlicas com diferentes geometrias e inclinagdes em trés
matrizes de concreto com resisténcias de 40MPa, 52M Pa e 85MPa. Neste estudo,
0s autores utilizaram fibras de agco com extremidades com gancho e propriedades
mecanicas e geométricas semelhantes as encontradas no Brasil, fabricadas pela
N.V. BEKAERT S.A.. Os autores obtiveram que a resisténcia de aderéncia dessas
fibras para a matriz de concreto com resisténcia de 52MPa era 4,81MPa e para a
matriz com resisténcia 85MPa era 5,10MPa. Desse modo, utilizando a equacéo
Eq.(3.1), aresisténcia a tragdo das fibras de ago, fornecidas pela N.V. BEKAERT
SA. eigua a gy, = 1015MPa, e as resisténcias de aderéncia obtidas por Banthia e
Trottier (1994), podem-se estimar os fatores de forma ideais das fibras para a
maxima ductilidade para os concretos de altas resisténcias com 60MPa e 80MPa,

gue sdo: 105 e 99, respectivamente.
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Como j& mencionado, o ACI (1993) sugere que o didmetro méximo do
agregado graudo ndo seja superior a 19mm e que as fibras devam ter comprimento

equivalente a pelo menos duas vezes o didmetro do agregado, isto € 38mm.

Buscaram-se, no mercado brasileiro, fibras de ago com fatores de forma e
comprimento minimo das fibras semelhantes aos valores acima mencionados;
contudo, fibras com essas caracteristicas ndo foram encontradas. Desse modo,
optou-se pelas fibras que apresentassem caracteristicas geométricas proximas as
exigidas. Sendo assim, foi utilizada a RC-80/60-CN, de fabricacdo da N.V.
BEKAERT S.A., com fator de forma igual a 80, secdo transversal circular com

¢@= 0,75mm, comprimento de 60mm e ganchos nas extremidades.

6.2.3.Barras de aco das armaduras

Foram utilizadas barras de agco com diametro de 12,5mm, para compor a
armadura longitudinal, e de 6,3mm, para a armadura transversal. Trés amostras de
80cm de comprimento, de cada didmetro, foram coletadas para ensaio de tragéo
uniaxial. Os corpos-de-prova foram pesados em balanca com precisdo de 0,01g,
tiveram o comprimento medido e, em seguida, foram caculados as areas
transversais e o0s respectivos diametros, considerando a massa especifica do aco
igual a 7850kg/m®. Apé6s o célculo dos didmetros, os corpos-de-prova foram
instrumentados com clip gage e ensaiados em uma maguina universal de ensaios.
As propriedades mecanicas das armaduras sdo apresentadas na Tabela 6.3, e 0s
diagramas tensdo vs. deformacéo dos agos com 6,3mm e 12,5mm, nas Figura 6.3

e Figura 6.4, respectivamente.

Tabela 6.3 — Propriedades fisicas e mecanicas dos corpos-de-prova das

armaduras
Aco Area- S (cm?) @- S (mm) Es- S (GPa) f,- Si(MPa)
@de 0,63 0,312 -0,002 0,630 - 0,002 200,867 — 4,141 655,900 — 14,508
@de 1,25 1,192 — 0,006 1,231 -0,003 197,75 - 15,226 597,533 — 13,800

Nota: S é o desvio padréo da amostra de 3 amostras; @ € o didmetro da barra de ago; Es € o mddulo de
elagticidade do ago e f, € atensio de escoamento do aco.
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Figura 6.3 - Diagrama tenséo vs. deformacéo do aco com diametro de 6,3mm
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Figura 6.4 - Diagrama tensdo vs. deformacao do aco com diametro de 12,5mm
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6.3.METODOLOGIA EMPREGADA
6.3.1.Condicdes de contorno dos pilares

A principa dificuldade na execucdo dos ensaios de pilares submetidos a
compressdo excéntrica reside na obtencdo das condi¢bes de contorno ideais,
capazes de permitir rotagOes livres nas extremidades dos pilares e a aplicagéo
precisa de momentos ou excentricidades de carregamento. No caso do ensaio de

pilares de concreto de ata resisténcia, esse problema se agrava em funcdo da
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elevada intensidade de forca exigida, da ordem de 3000kN. Na literatura
pesquisada, foram encontradas basicamente cinco metodologias para 0 ensaio de
pilares & compressdo excéntrica, as quais foram desenvolvidas e/ou aprimoradas
por Hognestad et alli (1955), Sturman et ali (1965), Ibrahim e MacGregor (1996),
Karsan e Jirsa (1970) e Lloyd e Rangan (1996). Ap6s andlise detalhada de cada
metodologia, optou-se por aquela apresentada por Lloyd e Rangan (1996), em

virtude dafacil exequibilidade e a elevada precisio.

A metodologia de Lloyd e Rangan (1996) é uma aprimoracdo da
apresentada por Sturman et ali (1965) e consiste em submeter os pilares a uma
forca pontual excéntrica, por meio de dois sistemas especiais, de roétulas
unidirecionais, dispostos nas extremidades dos pilares e denominados de knife
bearings (apoio de faca) (ver Figura 6.5). Depois de contatado, o Professor B.
Vijaya Rangan, da School of Civil Engineering da University of Technology —
Perth, Austrdlia, prontamente cedeu o projeto dos sistemas de apoios, no qual
foram redizadas peguenas ateragbes para que 0S mecanismos pudessem ser
acoplados & magquina de ensaios Instron, existente no Laboratorio de Estruturas do

SET — EESC - USP, e para que eles se adequassem aos acos brasileiros.

As rétulas foram projetadas para uma forca de 2000kN. Os agos que as
compdem sdo 0 ago 1020, paraas pecas 3 a6, eoago VC — 131, paraaspegasle
2 (ver Figura 6.5). As pecas 1 e 2 foram tratadas termicamente, atingindo dureza
de 62 na escala Rockwell e uma resisténcia a tracdo minima de 2090MPa. As
tensdes nas pecas 1 e 2 foram verificadas, utilizando-se Fungdes de Tensdes e a
Teoria da Elasticidade para solidos de revolucdo, apresentada por Timoshenko
(1970). Por meio da formulacéo referenciada, obteve-se que as maximas tensdes
para a forca de projeto, eram: 0~=-505MPa, ¢=-359MPa, 07~-359MPa e
Tmax=179MPa, valores bem inferiores a resisténcia do material. Da Figura 6.6 a
Figura 6.11, apresentam-se as dimensdes das pecas que compdem 0s mecani Smos
de apoio. O sistema pode ser montado de forma a gerar excentricidade de forca

entre Ocm e 6¢m, e permite rotacdes livres da ordem de 15° para cada lado.

As rotulas acima discutidas foram apenas utilizadas na fase dois do

programa experimental. Na fase um, os pilares tiveram a face inferior apoiada na
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base da méguina de ensaio (sem rotulagéo) e a face superior apoiada a rétula bi-

direcional da propria maquina de ensaio.
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Figura 6.5 - Caracteristicas da montagem do mecanismo de apoio
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Figura6.11 - Caracteristicas do mecanismo de apoio — Peca 6

6.3.2.Ensaios a compressao centrada

A fase um consistiu no estudo de pilares de CAR com adicéo de fibras
e/ou confinamento submetidos & compresséo centrada. Nessa fase, foi investigada,
experimentalmente, a variacdo da ductilidade do concreto em relacdo a taxa de
adicdo de fibras e/lou a0 confinamento. Foram ensaiados 40 prismas de concreto
com dimensdes de 50cm de altura, secdo transversal quadrada de 15cm x 15cm e
indice de esbeltez da ordem de 6. Dentre estes, 24 apresentavam a mesma
armadura longitudinal, que era composta por 4 barras de 12,5mm de diametro.
Trés taxas de adicdo de fibras foram investigadas. 0,0%, 0,5% e 1,0%; duas
resisténcias de concreto, 60MPa e 80MPa; e duas taxas de armadura transversal,
0,32% e 0,96%. Doze pilares foram moldados sem a presenca das armaduras
transversal e longitudinal, sendo dois pilares para cada combinacdo de resisténcia
e taxa de adicdo de fibras. Finalmente, quatro pilares foram moldados com
concreto com resisténcia de 40MPa, sendo dois deles sem armaduras e dois com
quatro barras de 12,5mm de didmetro, compondo a armadura longitudinal, e
estribos de dois ramos de 6,3mm de didmetros e espacados a cada 15cm, a

transversal.

Os pilares foram nomeados segundo suas caracteristicas fisicas de P-N-X-
Y-Z, onde N corresponde ao nimero da réplica, X a resisténcia do concreto, Y ao
espacamento entre estribos e Z a taxa volumétrica de adicdo de fibras. Deste
modo, o pilar com o cédigo P160150, significa que € o primeiro pilar com 60M Pa
de resisténcia do concreto, com estribos espacados a cada 15cm e 0% de adicéo de
fibras. Na Tabela 6.4 apresentam-se a descricdo fisica de todos os pilares

ensaiados com 0s respectivos codigos.
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Tabela 6.4 — Caracteristicas fisicas dos pilares ensaiados a compressao centrada

Codigo f4(MPa) bxh(cm) Altura(cm)  Armadura Armadura V; (%)
longitudinal transversal
i;jgig 40 15x15 50 4¢125mm  @6,3mm —cl5cm 0,0
i;ggigg 60 15x15 50 4¢125mm  @6,3mm —cl5cm 0,0
E;gggg 60 15x15 S0 4¢12,5mm @6,3mm — c5cm 0,0
i;ggiggg 60 15x15 50 4¢125mm  @6,3mm —cl5cm 0,5
i;ggggg 60 15x15 50 4¢125mm  ©6,3mm—c5cm 05
i;ggigi 60 15x15 50 4¢125mm  @6,3mm —cl5cm 1,0
E;gggi 60 15x15 S0 4¢12,5mm @6,3mm — c5cm 1,0
i;ggigg 80 15x15 50 4¢125mm  @6,3mm —cl5cm 0,0
E;gggg 80 15x15 S0 4¢12,5mm @6,3mm — c5cm 0,0
i;ggiggg 80 15x15 50 4¢125mm  @6,3mm —cl5cm 0,5
i;ggggg 80 15x15 50 49125mm  @6,3mm—c5cm 0,5
i;ggigi 80 15x15 50 4¢125mm  @6,3mm —cl5cm 1,0
E;gggi 80 15x15 S0 4¢12,5mm @6,3mm — c5cm 1,0

De cada trago, foram retirados nove corpos-de-prova cilindricos, para
obtencdo da curva tensdo vs. deformagdo do concreto. Tais curvas foram
posteriormente confrontadas com as obtidas a partir dos pilares prisméticos sem
armadura. Junto as cabecas dos pilares foi disposta uma armadura de fretagem,
composta por estribos de dois ramos de 6,3mm de didmetro, espacados a cada
2,25cm. NaFigura 6.12, sdo apresentados os detalhes da armadura longitudinal e

transversal dos model os analisados.

Os pilares foram concretados trés a trés, na vertical, em férma de madeira
compensada, escorada por sarrafo de pinus, sendo o concreto lancado através da
face superior das mesmas, e vibrado mecanicamente por meio de vibrador de
agulha. Foram confeccionadas duas férmas para permitir a concretagem de 6
pilares por etapa, sendo dois com estribos a cada 15cm, dois a cada 5¢cm e dois
prismas sem armaduras. As concretagens foram divididas em 7 baterias de acordo

com resisténcia do concreto e a taxa de fibra adicionada. Inicialmente foram
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moldados os pilares com concreto C60 e Vi=0,5%. Entretanto, depois de
endurecido o concreto esfardlava-se ao toque e a resisténcia a compressdo ndo
ultrapassou 10MPa aos 14dias. Ndo tendo uma explicacdo plausivel para o que
havia acontecido, a bateria foi refeita. Contudo, o problema persistiu, com o
agravante que o concreto expandiu cerca de 5%. Ap6s uma analise detalhada,
constatou-se que o cobrimento de zinco das fibras reagia quimicamente com o
super-plastificante, liberando gazes que geravam a reducdo da resisténcia e a
expansdo do concreto. Com o problema identificado, trocou as fibras de ago com
cobrimento de zinco, por fibras de ago com as mesmas caracteristicas, contudo,
sem esse cobrimento, solucionando-se assim o problema. Em seguida, seguiu-se o
seguinte cronograma de moldagens. 1- C60 e Vi=0%,; 2- C40 e V{=0%; 3- C60 e
Vi=1%; 4- C80 e V=0%; 5- C80 e V;=0,5%; 6- C60 e Vi=0,5%; e 7- C80 e Vi=1%.

2,25cm 2,25cm
2,25cm 2,25cm

2,25cm 2,25cm

2,25cm 2,25cm
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15¢cm 5cm
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2,25cm 2,25cm

15¢cm

5cm

15cm 13cm
Figura 6.12 — Caracteristicas geométricas das armaduras dos pilares
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Na Figura 6.13, sdo apresentadas as caracteristicas das formas dos pilares
ensaiados a compressdo centrada. Apds a concretagem, os pilares permaneceram
nas férmas por um periodo de 24h. Durante esse periodo, foram dispostas nas
extremidades expostas dos pilares espumas umidificadas. Ap0Os o periodo de 24h,
os pilares foram desenformados e levados a uma camara Umida, onde

permaneceram por sete dias.
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Figura 6.13 — Caracteristicas geométricas das formas dos pilares ensaiados a

compressao centrada (medidas em mm)

Ao término do periodo de cura, os pilares foram retirados da camara imida
e tiveram suas extremidades capeadas com enxofre, de modo a corrigir pequenas

imperfeicdes e garantir o paralelismo das mesmas.

A instrumentacdo dos pilares foi composta por dois extensdmetros de

resisténcia, dispostos em dois ramos do estribo e localizados no ponto médio ao
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longo da altura do modelo; dois extensdmetros de resisténcia posicionados em
duas barras da armadura longitudinal, também localizados proximos a secéo
transversal média ao longo da altura do modelo; e 4 LVDTSs posicionados um em
cada face dos pilares, presos a colares de aco de alta resisténcia. Esses colares,
além de servirem de suporte para a instrumentacdo, proveram um confinamento
adicional as extremidades dos pilares. Os colares foram fixados aos pilares por
meio de 4 parafusos de 19mm de aco de ata resisténcia, utilizando-se torque
elevado. Na Figura 6.14, sdo apresentados maiores detalhes da instrumentacéo
utilizada.

Strain gage

Detalhe da instrumentacao

Vista Lateral Vista Frontal da armadura
Figura 6.14 — Detalhes da instrumentacao dos pilares ensaiados a compressao
centrada

Os pilares foram ensaiados em um equipamento com controle de
deslocamento. A forga foi aplicada de modo quase estético, controlada através da
deformagdo imposta ao pilar; esta correspondeu a aproximadamente 0,005mm/m.s
(RILEM TC 148-SSC, 2000) até o ponto correspondente a 70% da forca maxima,
localizado no trecho descendente do diagrama forca vs. deformacdo e de
0,01mm/m.s para o resto do ensaio. O ensaio erafinalizado quando a deformagéo
do pilar atingia cerca de 1,5%. O tempo aproximado de duracéo de cada ensaio foi
de 30min. As leituras dos instrumentos foram realizadas automaticamente na
freqiiéncia de 10Hz. Na Figura 6.15 apresentam-se detalhes do ensaio a

compressao centrada
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Figura 6.15 — Detalhes do ensaio & compressdo centrada

6.3.3.Ensaios a compressao excéntrica

A fase dois consistiu do ensaio de 15 pilares submetidos a flexo-
compressao. Nessa fase, buscou-se avaliar a variacdo da ductilidade dos pilares de
CAR em funcdo da excentricidade de forca, da taxa de adicdo de fibras e da
armadura transversal. O concreto de alta resisténcia utilizado nessa fase
apresentava 60M Pa de resisténcia a compressao, e foram utilizadas duas taxas de
fibras: 0% e a taxa de fibra 6tima obtida nos ensaios de compressio centrada para
0 concreto com 60MPa. Os pilares apresentavam se¢do transversal quadrada de
15cm x 15cm e altura de 170cm. Quando posicionados nos sistemas de apoios, 0s
pilares apresentavam indice de esbeltez da ordem de 45. A armadura transversal
foi composta por estribos de 6,3mm espacados a cada 15cm e 5cm. A armadura
longitudinal foi formada por 4 barras de 12,5mm de didmetro, e os pilares foram
submetidos a excentricidades de 1cm, 2cm e 3cm. As excentricidades foram
escolhidas de modo que, no primeiro caso a forga permanecesse dentro do nucleo
central, no segundo, a forca ficasse proxima do limite do nucleo central, e no
ultimo, fora desta regido. Foi analisado apenas um pilar para cada combinacéo de
fatores.

Além dos 12 pilares de CAR, foram ensaiados a flexo-compressdo trés

pilares com concreto de resisténcia média de 40MPa e mesma geometria. A
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armadura longitudinal desses pilares foi composta por 4 barras de 12,5mm de
didmetro e armadura transversal por estribos de dois ramos de 6,3mm de
didmetro, espacados a cada 15cm (ver Tabela 6.5). Foi disposta, nas extremidades
dos pilares, uma armadura de fretagem formada por estribos de dois ramos de
6,3mm de didmetro, espacados a cada 2,25cm. Na Figura 6.16, sdo apresentados
maiores detal hes da armadura dos pilares.
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Figura 6.16 - Caracteristicas das armaduras dos pilares ensaiados a flexo-compressio
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Seguindo o mesmo procedimento adotado para os pilares ensaiados a
compressdo centrada, nomearam-se 0s pilares ensaiados a compressao excéntrica
segundo suas caracteristicas fisicas de P-E-X-Y-Z, onde E corresponde a
excentricidade de forca imposta ao pilar, X a resisténcia do concreto, Y ao
comprimento do espacamento dos estribos e Z a taxa volumétrica de adicéo de
fibras. Deste modo, o pilar com o cédigo P160150, significa que ele foi ensaiado
com uma excentricidade de 1cm, possuia resisténcia do concreto igual a 60MPa,
estribos espacados a cada 15cm e 0% de adicdo de fibras. Na Tabela 6.5,
apresentam-se a nomenclatura e as caracteristicas de cada pilar.

Tabela 6.5 — Caracteristicas fisicas dos pilares ensaiados & compressao
excéntrica

Codigo T bxh Altura Armadura Armadura Vi (%) e
(MPa) (cm) (cm)  longitudinal transversal (cm)
P140 40 15x15 170 4@12,5mm  @,3mm—cl5cm 0,0 1,0
P240 40 15x15 170 4@12,5mm  @,3mm—cl5cm 0,0 2,0
P340 40 15x15 170 4¢12,5mm  @,3mm - cl5cm 0,0 3,0
P160150 60 15x15 170 4912,5mm  @,3mm—cl5cm 0,0 10
P260150 60 15x15 170 4912,5mm  @,3mm—cl5cm 0,0 2,0
P360150 60 15x15 170 4¢12,5mm  @,3mm - cl5cm 0,0 3,0
P16050 60 15x15 170 4012,5mm  @5,3mm—c5cm 0,0 10
P26050 60 15x15 170 4912,5mm  @,3mm—c5cm 0,0 2,0
P36050 60 15x15 170 4¢12,5mm ©6,3mm — c5cm 0,0 3,0
P1601505 60 15x15 170 4012,5mm  @6,3mm —cl5cm 05 10
P2601505 60 15x15 170 4912,5mm  @,3mm—cl5cm 0,5 2,0
P3601505 60 15x15 170 4¢12,5mm  @,3mm —cl5cm 05 3,0
P160505 60 15x15 170 4012,5mm  @5,3mm—c5cm 05 10
P260505 60 15x15 170 4@12,5mm @6,3mm — c5cm 0,5 2,0
P360505 60 15x15 170 4@12,5mm @,3mm — c5cm 0,5 3,0

Os pilares foram concretados trés a trés, na vertical, em férma de madeira
compensada, escorada por sarrafo de pinus, sendo o concreto, também, lancado
através da face superior das mesmas, e vibrado mecanicamente por meio de
vibrador de agulha. Foi confeccionada apenas umaforma, e, em cada etapa, foram
concretados 3 pilares por vez, sendo esta, reutilizada cinco vezes. Na Figura 6.17,
s80 apresentadas as caracteristicas das formas dos pilares ensaiados a compressao
excéntrica. ApOs a concretagem, os pilares permaneceram nas férmas por um
periodo de 24horas. Durante esse periodo, foram dispostas espumas umidificadas
nas extremidades expostas dos pilares. Ao término desse periodo, os pilares foram
desenformados e tiveram suas extremidades capeadas com resina epoxidica. Em
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seguida, foram dispostos na horizontal, molhados e envoltos em lona pléstica,

onde permaneceram por mais 7dias.
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Figura 6.17 — Planta das férmas dos pilares ensaiados a flexo-compressao
(medidas em mm)

A instrumentacdo dos pilares foi composta por 4 extensdmetros de
resisténcia dispostos no estribo localizado no ponto médio ao longo da atura do
pilar, um em cada ramo do estribo. Ainda, foram dispostos 4 extensometros de

resisténcia nas barras que compdem a armadura longitudinal, sendo estes
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posi cionados proximos ao estribo instrumentado. Um extensdmetros de resisténcia
foi posicionado na face mais comprimida dos pilares, proximo ao estribo
instrumentado, com o intuito de se verificar a deformacdo do concreto no instante
em gue era atingida a forca maxima resistida por esses elementos. Finalmente,
dois LVDT foram posicionados verticamente, conectados as rétulas, e trés
horizontalmente a uma das faces dos pilares. Os LVTD possuiam curso maximo
de 100mm e sensibilidade de 0,01mm. Na Figura 6.18, so apresentados maiores

detal hes dainstrumentacdo utilizada.
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Figura 6.18 — Detalhes da instrumentacao dos pilares ensaiados a flexo-
compressao
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Os procedimentos de ensaio foram semel hante aos dos pilares submetidos
a compressdo centrada. Utilizou-se 0 mesmo equipamento com controle de
deslocamento, sendo o carregamento também aplicado de modo quase estatico,
controlado através da deformacao imposta ao pilar. A taxa de deformagdo imposta
foi de aproximadamente 0,005mm/m.s até o ponto correspondente a 70% da carga
maxima, localizado no trecho descendente do diagrama carga vs. deformacdo, e
de 0,0lmm/m.s para 0 resto do ensaio. O ensaio era finalizado quando o
deslocamento lateral maximo atingia o valor de 100mm. A frequéncia de leituras
de toda a instrumentagdo foi realizada em 10Hz. O tempo aproximado de duragéo
de cadaensaio foi de 60min.

Para os pilares ensaiados a compressdo excéntrica, utilizaram-se os
aparel hos de apoio descritos no item 6.3.1 deste capitulo. Os pilares foram fixados
a estes aparelhos por meio de colares metdlicos e quatro parafusos de alta
resisténcia de 19mm de diametro. Na Figura 6.19 apresentam-se os detalhes do

ensaio.

1 3 |
Figura 6.19 — Detalhes do ensaio a compressao excéntrica



ANALISE E DISCUSSAO DOS RESULTADOS
DOS PILARES ENSAIADOS A COMPRESSAO
CENTRADA

\)

7.1.CARACTERISTICAS DO CONCRETO

7.1.1.Comportamento geral

Na Tabela 7.1, sdo apresentadas as caracteristicas dos concretos utilizados
na moldagem dos pilares. Todos o0s concretos apresentaram elevada
trabal habilidade e facil moldagem. A adicéo de fibras metalicas correspondentes a
taxa volumétrica de 1% reduziu o abatimento no tronco de cone em cerca de 50%.
Entretanto, ndo se observaram maiores dificuldades durante a moldagem, uma vez
gue, com a vibragdo, os concretos apresentaram elevada fluidez. Observou-se que
o concreto com f=80MPa com V,=1% perdeu trabal habilidade rapidamente. Esse
fato pode ter sido ocasionado pelas més condic¢bes atmosféricas do dia, quando se
observou temperatura média de 33°C e umidade de 65%, durante a concretagem
dos pilares. A temperatura ambiente, durante as concretagens, variou entre 23°C e
33°C, eaumidade relativa do ar entre 68% e 80%.

Tabela 7.1- Caracteristicas dos concretos utilizados na moldagem dos pilares

Concreto Vi Sump T ] ¥ f4a fo7 feensaio
fg (%) (mm) (&) (%) (kg/m?) (MPa) (MPa)  (MPa)
40 0,0 190 23,0 68 2380 22,70 39,04 43,03
60 0,0 145 23,5 80 2494 46,13 56,23 66,85
60 0,5 100 24,5 76 2518 51,17 57,56 69,63
60 1,0 70 24,0 75 2526 48,57 60,15 68,07
80 0,0 120 25,0 71 2480 78,68 80,68 97,50
80 0,5 100 26,0 74 2508 77,10 80,28 93,85
80 1,0 65 33,0 65 2527 62,50 76,15 80,28

Todos os concretos de ata resisténcia apresentaram massas especificas da
ordem de 2500kg/m*, mesmo aqueles sem adicdo de fibras. Ainda, como
esperado, a adicdo de fibras metdlicas elevou os valores das massas especificas

dos concretos.
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Dos nove corpos-de-prova cilindricos moldados durante a concretagem,
trés foram ensaiados aos trés dias, trés aos sete dias e trés no dia do ensaio dos
pilares. Apenas 0s corpos-de-prova do dia do ensaio dos pilares foram ensaiados
em equipamento com controle de deslocamento. Aos trés dias 0s concretos
apresentaram resisténcia média de cerca de 76% da resisténcia do concreto no dia

do ensaio e, aos sete dias, de 86%.

Por causa de avaria na maguina de ensaio, apds a concretagem da segunda
bateria de pilares, o cronograma dos ensaios teve gque ser aterado. Deste modo,
apenas os pilares com resisténcia do concreto de 40MPa foram ensaiado aos 14
dias, todos os outros foram ensaiados aos 23 dias. Consequentemente, observa-se
gue as resisténcias dos concretos nos dias dos ensaios apresentaram-se superiores

as estabel ecidas previamente.

Finalmente, observa-se que a adicéo de fibras ndo interferiu na resisténcia
a compressao dos concretos. Observarse, entretanto, que a resisténcia média a
compressédo do ultimo concreto (f;=80M Pa e Vi=1%) apresentou valor médio bem
inferior aos dos outros concretos com f;=80MPa. Esse fato, como ja mencionado,
pode ter sido ocasionado pelas condicdes atmosféricas durante a concretagem, que
provocou uma répida perda de trabalhabilidade do concreto e, possivelmente,

micro-fissura em virtude da secagem rapida.

7.1.2.Diagrama tenséo vs. deformacao do concreto

Para a avaliacdo dos diagramas tensdo de compressao vs. deformacéo de
cada tipo de concreto, ensaiaram-se, com controle de deslocamento, trés corpos-
de-prova cilindricos 15cm x 30cm e dois prismas de concreto simples, com
dimensbes de 15cm x 15cm x 50cm. As deformagdes nos corpos-de-prova
cilindricos foram avaliadas por meio de trés LVDT, com sensbilidade de
0,001mm, dispostos de forma triangular em pontos equidistantes, tendo como

comprimento de avaliacéo todos os 30cm da altura dos corpos-de-prova.

A metodologia utilizada para o ensaio dos prismas de concreto foi igual a

utilizado para os pilares. Foram dispostos colares metdlicos nas extremidades dos
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prismas, aos quais foram acoplados 4 LVDT com sensibilidade de 0,001mm, um
em cada face. O comprimento de avaliagdo das deformagtes foi de 30cm. Na

Figura 7.1, apresentam-se detal hes dos ensaios.

. % il - ‘!
Figura 7.1 — Detalhes dos ensaios de compressdo dos corpos-de-prova cilindricos e do
prisma de concreto simples

Durante 0 ensaio, tentou-se utilizar a taxa de deformacéo sugerida pelo
RILEM TC 148-SSC (2000), de 0,005mm/m.s. Contudo, por causa da baixa
rigidez da maguina de ensaio, 0s corpos-de-prova rompiam bruscamente |ogo apos
ser atingida a tensdo méxima. Consequientemente, decidiu-se pela reducéo da taxa
de deslocamento imposta, sendo utilizada a menor taxa permitida pelo
equipamento de ensaio, que é de 0,001lmm/s. Essa taxa de deslocamento
corresponde a uma taxa de deformacéo de 0,0033mm/m.s e 0,002mm/m.s para 0s
corpos-de-prova cilindricos e os prismas de concreto simples, respectivamente.
Mesmo com a reducéo da velocidade de ensaio, ndo foi possivel obter o trecho

descendente do diagrama tenséo vs. deformacéo de alguns concreto.

Para obtencdo dos diagramas tensdo vs. deformacdo de cada ensaio,
adotou-se, como deformacdo do corpo-de-prova, a deformacdo média entre a

aguelas cal culadas com as leituras dos deslocamentos de cada LVDT.

Foram calculados dois diagramas tensdo vs. deformagdo para cada
concreto: um obtido por meio dos ensaios dos trés corpos-de-prova cilindricos e

outro por meio dos ensaios dos dois prismas de concreto simples. Para tanto,
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utilizou-se regresséo polinomia ndo-linear sobre os dados dos trés corpos-de-
prova cilindricos e sobre os dados dos dois prismas. Todas as curvas obtidas
apresentaram coeficientes de correlacdo, r®, superior a 93%. Nas Figura 7.2 a
Figura 7.8 apresentam-se os diagramas dos concreto obtidos com os corpos-de-

prova cilindricos e os prismas de concreto simples.

Comparando-se os diagramas obtidos com os corpos-de-prova cilindricos e
0S prismas, observam-se comportamentos diferenciados, principalmente nos
trechos descendentes dos diagramas. Em todos o0s casos, as resisténcias dos
prismas foram inferiores as dos cilindricos, 0 que concorda com Leonhardt
(1977a), o qual sugere que o coeficiente de correlacéo entre as resisténcias do
prisma e do cilindro € da ordem de 0,92, quando ambas as esbeltezes do prisma
(h/b) e do cilindrico (h/d) so iguais a 2. Observa-se, entretanto, que a esbeltez do
prisma utilizado é igual a 3,33. Apesar deste fato, era esperado que o coeficiente
de correlacdo entre os corpos-de-prova cilindricos e os prismas utilizados fossem
proximos ao valor sugerido pelo autor anteriormente citado, uma vez que 0s
colares metdlicos dispostos nas extremidades dos prismas geram um elevado grau

de confinamento que compensa a maior esheltez desses Ultimos.

Na Tabela 7.2 é apresentado os valores dos coeficientes de correlacdo
obtidos para os diversos concretos. Observa-se que, para 0S concretos com
resisténcia & compressdo de 40MPa e 60MPa, os vaores dos coeficientes
apresentaram-se muito proximos ao sugerido por Leonhardt (1977a). Todavia,
para 0s concretos com resisténcia a compressdo de 80MPa, os vaores dos
coeficientes se apresentaram inferiores. Observa-se, ainda, que os concretos de
80MPa e taxas de adicdo de fibras de 0% e 1% apresentaram valores dos
coeficientes de correlacdo quase semelhantes, da ordem de 0,85, porém, o
concreto com mesma resisténcia e taxa de adicdo de fibra de 0,5% apresentou

vaor 12% inferior.
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Figura 7.2 - Diagramas tensdo vs. deformacéo do concreto com resisténcia 40MPa
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Figura 7.3 — Diagramas tensdo vs. deformagéo do concreto comresisténcia 60MPa e
Vi=0,0%
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Figura 7.4 - Diagramas tensdo vs. deformacéo do concreto com resisténcia 60MPa e
Vi=0,5%
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Figura 7.5 — Diagramas tensdo vs. deformagéo do concreto comresisténcia 60MPa e
Vi=1,0%

100 HH‘IH\|HH‘HH IH\‘HH|HH‘HH‘HH‘\IH‘HH‘HIWHH‘\H\‘HI
90 CP 15 x 30 fgj=97.50MPa

LI+

80 e Prisma 15 x 15x 50 f&j=82.05MPa
70
60
50

40

Tensao (MPa)

30
20

\HI‘\H\‘HH‘\I\I‘\H\‘\\H'\IH‘HH‘HH'HH
~
‘\H\‘HH‘\I\I‘\H\‘HH'HH‘HH‘HH'\

0
HH‘IH\|HH‘\HI‘IH\‘HH|HH‘HH‘HH‘\IH‘\H\‘HH|HH‘HH‘HI

o

1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12 13 14 15
Deformacéo (%)

Figura 7.6 - Diagramas tensdo vs. deformag&o do concreto com resisténcia 80MPa e
Vf: 0,0%
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Figura 7.7 - Diagramas tensdo vs. deformacéo do concreto com resisténcia 80MPa e
Vi=0,5%
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Figura 7.8 - Diagramas tensdo vs. deformacéo do concreto com resisténcia 80MPa e
Vi=1,0%

Tabela 7.2- Caracteristicas das curvas tensdo vs. deformagéo dos concretos

Concreto  V; T prisma T citinaro fcj prisma &0.5fc/eco IDposs  &ostereco | Dpss
fg (%) (MPa) (MPa) f 4 inocro prisma prisma cilindro cilindro
40 00 4057 43,03 0,943 1621 0884 1695 0,853
60 00 61,85 66,85 0,925 1,186 0533 1,166 =0,269"
60 05 64,68 69,63 0,929 1,537 0915 1,878 1,095
60 1,0 63,26 68,07 0,929 2614 139% 1,711 0,934
80 00 82,05 97,50 0,842 =1,180° =0,239° =1,119 =0,117
80 05 71,07 93,85 0,757 1,789 1,187 1,131 0,398
80 10 68,97 80,28 0,859 1864 17145 1,638 0,762

Nota: Valores obtidos por extrapol agdes dos diagramas tensdo vs. deformagao.

Na Tabela 7.2, apresentam-se também os valores dos indices de
ductilidade para os diversos concretos, calculados a partir das curvas tensdo vs.
deformagéo dos corpos-de-prova cilindricos e dos prismas de concreto simples.
Observa-se que, na maioria dos casos, 0S prismas apresentaram indices de
ductilidade superior aos cilindricos, concordando com Chin et alii (1997). Em
adicdo, considerando os valores dos indices de ductilidade obtidos com os
diagramas tens&o vs. deformagéo dos prismas, observa-se que taxas de adi¢oes de
fibras da ordem de 0,5% sdo capazes garantir aos concretos com f;=60MPa e

f=80M Pa indices de ductilidade préximos aos do concreto com f;=40MPa.
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7.2.PILARES SUBMETIDOS A COMPRESSAO CENTRADA

Com o objetivo de torna a leitura deste capitulo mais dindmica, optou-se
por apresentar os graficos relacionados aos ensaios de cada pilar no Apéndice A,
no final da tese. Assim, apresentar-se-80 neste item apenas diagramas e dados

resumidos de relevancia para as discussoes.

7.2.1.Comportamento global dos pilares

Com o procedimento de ensaio utilizado, foi possivel obter o
comportamento pos-pico de todos os pilares. A taxa de deformacéo sugerida pelo
RILEM TC 148-SSC (2000), de 0,005mm/m.s, foi utilizada e mostrou-se
adequada. Depois de atingida 70% da forca maxima no trecho descendente do
diagrama forga vs. deslocamento, a taxa de deformagdo foi incrementada para
0,01mm/m.s, sendo mantida até o final do ensaio. Obteve-se uniformidade nas
forcas maximas resistidas entre os pilares gémeos (ver Apéndice A). Contudo,
observou-se certa discrepancia entre os diagramas forca vs. deslocamento desses

pilares.

Com areutilizacéo das formas (nove vezes) para a moldagem dos pilares,
observou-se que essas se danificaram gradativamente com as concretagens. Esse
fato gerou peguenos defeitos de geometria e esquadregjamento nos ultimos
model os concretados. Desse modo, mesmo com a regularizagéo, com enxofre, das
superficies das extremidades dos pilares, observaram-se, durante 0s ensaios,
flexbes indesgjadas que podem ser comprovadas nas leituras dos LVDT dispostos

nas faces desses elementos (ver Apéndice A).

Os colares metédlicos apresentaram excelente desempenho. Em nenhum
ensaio foi detectado escorregamento destes, nem tampouco fissuras e ruptura das
extremidades dos pilares. Na Figura 7.9 apresentam-se detalhes das extremidades

dos pilares ap0s ensaio.
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Figura 7.9 — Detalhes das extremidades dos pilares durante e apés ensaio

A metodologia de disposicdo da instrumentagdo mostrou-se adequada.
Nenhum extensdOmetro danificou-se durante a montagem das armaduras e nem
durante as concretagens dos pilares. As leituras desses instrumentos sd foram
perdidas quando as deformagdes nas armaduras atingiam valores superiores a
10%o, ou quando fissuras no concreto rompiam os fios que os conectavam ao

sistema de aquisi¢éo de dados.

Na Figura 7.10 apresentam-se detal hes dos pilares apds ensaio. Nos pilares
sem adicdo de fibras e com espacamento de 15cm entre estribos, observaram-se
desprendimentos de grandes massas de concretos, tanto nos pilares com concretos
de alta resisténcia como nos de resisténcia usual. Esse comportamento, também
foi verificado por Camara et alii (2003), para pilares com concretos de resisténcia
entre 20MPa e 40MPa, e por Lima (1997), para pilares com concretos com

resisténcia de 80OM Pa.

Nos pilares sem adic¢éo de fibras e com espagamento entre estribos de 5cm,
observou-se 0 completo descolamento do cobrimento, logo apds ser atingida a
forca méxima resistida por esses elementos. Entretanto, ndo foi observado
desprendimento de grandes massas de concreto da regido do nucleo dos pilares.
Ao término dos ensaios, esses pilares apresentavam toda a regido do nicleo de

concreto integra.
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Finalmente, durante os ensaios dos pilares com adi¢fes de fibras, ndo foi
observado desprendimento do cobrimento, nem tampouco de grandes massas de
concreto do nucleo, mesmo para aqueles com espacamentos entre estribos de
15cm. Apesar do elevado grau de fissuragdo, estes pilares permaneceram integros

apos o termino dos ensaios (ver Figura 7.10).

P1605 Of

Sem fibra

bog 15t @P26051
~ Com fibra

Figura 7.10 — Detalhes do descolamento dos cobrimentos nos pilares com e sem adi¢éo
defibras de ago

Em todos os casos, observou-se que as rupturas dos pilares se deram fora
das regifes das extremidades. Apenas nos pilares sem adicdes de fibras foi
possivel detectar planos de cisalhamento de ruptura definidos. Os pilares com

concretos de resisténcia média de 40MPa apresentaram plano de cisalhamento
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com inclinagdo média (a) de 56,75° e desvio padréo de +2,44° (ver Figura 7.11).
Céamara et aii (2003) ensaiaram 18 pilares com resisténcia do concreto entre
20MPa e 40MPa; secdes transversais retangulares com relacfes de b/h igual a 1,
1,5 e 2; e armaduras transversais dimensionadas segundo o Projeto de Revisdo da
NBR6118 (2001). Os autores em questéo verificaram planos de cisalhamento com
inclinagdes entre 49,8° e 70,7°, com média de 59,2° e desvio padrdo de +4,3°.

Observa-se que esses valores sdo compativeis com os obtidos no presente estudo.

Figura 7.11 — Plano de cisalhamento de ruptura dos pilares

Os pilares com concreto de resisténcia média a compressdo de 60MPa e
espacamento entre os estribos de 15cm e 5cm  apresentaram angulos de
cisalhamento médios de 57,25° e 53,13°, respectivamente e desvios padrdo de
+1,81° e +1,20°, respectivamente. Ja os pilares com concreto de resisténcia média
a compressdo de 80MPa e espacamento entre os estribos de 15cm e 5cm
apresentaram angul os de cisalhamento médios de 59,05° e 49,5°, respectivamente,

e desvios padréo de +2,76° e +2,2°, respectivamente.

Verificou-se que o angulo de inclinagéo do plano de ruptura diminuiu com
0 aumento da taxa de armadura transversal. Essa observacdo também foi
constatada por Cusson et alii (1996), que afirmam que o aumento das taxas de

armaduras transversais e longitudinais diminui o valor do angulo a, e sugerem que
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a é funcéo da tensdo efetiva de confinamento e para pilares de CAR pode ser

expresso pelaEq.(7.1):

0,7
a=25+48 [ﬁ‘;—'j > 45° Eq.(7.1)

na qual, fie é a tensdo efetiva de confinamento definida no Capitulo 2 e f; é a
resisténcia do concreto & compressdo simples na estrutura. Utilizando a Eq.(7.1)
obtém-se que os valores dos angulos a, para os pilares com concreto com
resisténcia média a compressdo de 60M Pa e espacamento entre estribos de 15cm e
5cm sdo 63,9° e 62,3° respectivamente e para os pilares com 80MPa e
espacamento entre estribos de 15cm e 5cm sfo 64,1° e 62,8°, respectivamente.
Esses valores diferem dos resultados experimentais dos pilares com espacamento
entre os estribos de 15cm e 5cm de aproximadamente 10% e 22%,
respectivamente. Verificase, assim, que, com 0 aumento da taxa de armadura
transversal, os valores do angulo a calculados com a Eq.(7.1) se distanciam dos

valores experimentais.

As flambagens das barras da armadura longitudinais sempre ocorreram
depois de ter sido atingida a forca maxima dos pilares, e se mostraram mais
criticas nos pilares com espacamento entre estribos de 15cm. Nos pilares com
adicdo de fibras, constatou-se que, como ndo houve perda de massa de concreto, €,
deste modo, as barras de ago permaneciam encapsuladas por um periodo mais

longo, as flambagens destas foram retardadas.

7.2.2.Forcas ultimas dos pilares e variacdo da tenséo no concreto

De acordo com Cusson e Paultre (1992) e como ja discutido (Capitulo 2), a
presenca de elevadas taxas de armadura transversais nos pilares de concreto
armado gera planos de falha ao longo de todo o perimetro delimitado pelos
estribos. Esses planos causam o descolamento prematuro do cobrimento de
concreto dos pilares, e, assim, a secéo transversal resistente dos pilares é reduzida
para apenas a area delimitada pelos estribos. Diversos pesquisadores (Cusson e
Paultre, 1992; Foster et alii, 1998; Lima, 1997; Queiroga, 1999; Paiva, 1997;
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Fernandes, 1997 e etc), ainda afirmam, que mesmos em pilares com baixo e médio
indice de confinamento a se¢do resistente do pilar no ponto A (ver Figura 2.1) €

reduzida para apenas a area delimitada pel os estribos.

Cusson e Paultre (op. cit) avaliaram a segdo transversa efetivamente
resistente por meio do calculo da forca tedrica maxima, utilizando a Teoria da
Resisténcia dos Materiais. Desse modo, pode-se expressar a forgca normal méxima

tedricaresistida por estes elementos por meio da Eq.(7.2):
Feo = f. OA + 0, [A, Eq.(7.2)

na qua Ac € a &rea de concreto da secdo transversal do pilar; os é a tenséo na
armadura longitudinal; As € a &rea da secdo transversal da amadura longitudinal; e,
por fim, f; é aresisténcia do concreto na estrutura dada pela Eq.(7.3):

f. =k, Eq.(7.3)
na qual fg € a resisténcia a compressdo meédia do concreto obtida por meio de
ensaio em corpos-de-prova cilindricos 15cm x 30cm e k € um coeficiente dado
pela Eq.(7.4):

k =k, Ik, [k, Eq.(7.4)
na qual, por sua vez, k; € um coeficiente que leva em conta o acréscimo de
resisténcia do concreto apés 28 dias, ko € um coeficiente que leva em consideracdo
a super-estimativa da resisténcia do concreto nas estruturas quando avaliadas por
meio de corpos-de-prova e ks considera a diminuigdo da resisténcia do concreto
para agdes de longa duracdo. Segundo Fusco (1989), o acréscimo de resisténcia no
concreto apos 28 dias e o efeito deletério causado por agdes de longa duracdo sdo
da ordem de +20% e -25%, respectivamente. Deste modo, para projetos, 0s
valores de k; e ks devem ser tomados iguaisa 1,2 e 0,75, respectivamente.

Para o presente trabalho, especificamente, como a resisténcia do concreto
foi avaliada no dia do ensaio e aforcafoi aplicada de modo quase estatico em um
curto intervalo de tempo, os valores de ki e ks podem ser tomados iguais a
unidade.

Fusco (1989) sugere o valor de 0,95 para ks, para resisténcias a compressao

avaliadas por meio de corpos-de-prova cilindricos 15cm x 30cm. Contudo, néo faz
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nenhuma ressalva quanto a variagdo desse coeficiente em relacdo a resisténcia a

compressao do concreto.

Segundo ACI (1989), o valor de k € igual a 0,85 para resisténcias a
compressdo avaliadas por meio de corpos-de-prova cilindricos 15cm x 30cm e
independem da resisténcia do concreto. Adotando-se que k; e ks sGo iguaisal,2 e
0,75, respectivamente, e utilizando a equacdo Eq.(7.4), obtém-se que o valor de k;
utilizado pelo ACI (1989) € 0,95, valor este igual ao sugerido por Fusco (1989).

Ao contrério de outros codigos normativos, a norma norueguesa NBR
(1989) especifica que o valor de k é funcéo da resisténcia do concreto. Segundo a
norma em questdo, k varia de 0,84, para concretos com resisténcia a compressao
de 20MPa, a 0,65, para concretos com resisténcia a compressao de 100M Pa. Esses
valores sdo vaidos apenas para resisténcias a compressdo avaliadas por meio de
corpos-de-prova cilindricos 15cm x 30cm. Adotando-se novamente que 0s
coeficientes ky e ks soiguaisa 1,2 e 0,75, respectivamente, e utilizando a equagéo
Eq.(7.4) calcularam-se os valores de k, segundo a NBR (op. cit.). Na Figura7.12
sd0 apresentados os valores de k;, segundo a NBR (1989), e a equagdo
logaritmica que correlaciona esse coeficiente com a resisténcia do concreto e que

foi obtida por meio de andlise de regressdo.
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Procurando verificar areal resisténcia dos concretos nos pilares estudados,
ensalaram-se prismas de concreto simples com as mesmas caracteristicas
geométricas dos pilares e moldados sob as mesmas metodol ogias e procedimentos.
Os valores das resisténcias obtidas foram apresentadas na Tabela 7.2. Observa-se
gue, realmente, a relagdo entre as resisténcias do concreto, medidas nos elementos
estruturais e por meio de corpos-de-prova cilindricos, varia com a resisténcia do
concreto. Entretanto, observa-se que, aém da geometria do elemento estrutural, a
presenca de armaduras também influencia na resisténcia do concreto, pois
prejudica a vibragdo e gera descontinuidades na massa do concreto, as quais 0

torna mais poroso e menos resistente (Leonhardt,1977a).

Com base no exposto, utilizaram-se para o clculo das forgas Ultimas
tedricas dos pilares a EQ.(7.2) e as resisténcias obtidas por meio dos prismas de
concreto. Conseguentemente, o valor de k foi tomado igual a unidade.
Calcularam-se duas forcas tedricas para cada pilar: uma considerando a area do
concreto, A;, como sendo toda a area da se¢cdo transversal menos a area da
armadura longitudinal; e outra considerando a area do concreto, Ac=Acc, onde A, €

aarea do nucleo de concreto do pilar e pode ser expressa pela Eq.(7.4):

Ac=c e, - A Eq.(7.5)
na qual ¢, e ¢, sdo as dimensbes do estribo mais externo, mensuradas de eixo a
eixo de cadaramo, nas diregdes x e y, respectivamente.

Os pilares foram divididos em duas categorias. quanto a0 espagamento
entre estribos e quanto a presenca de fibras metdlicas adicionadas ao concreto. Nas
Tabela 7.3 e Tabela 7.4 sdo apresentadas as forgas Ultimas tedricas e
experimentais, dos pilares ensaiados com espacamento entre estribos de 15cm e

5cm, respectivamente.

Analisando os resultados apresentados na Tabela 7.3, verifica-se que, para
os pilares com concretos de alta resisténcia, espacamento entre estribos de 15cm e
sem adicdo de fibras, a forca tedrica calculada, considerado toda a secéo

transversal do pilar como resistente, apresentou valores bem mais realistas que os
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da forca tedrica calculada considerando apenas o nucleo. Observase, que a
diferenca média entre as forgas experimentais e as tedricas calculadas,
considerando toda a se¢do transversal, é de 10%, enquanto a diferenca em relacéo

aforca tedrica considerando apenas o nucleo dos pilares € de 20%.

Tabela 7.3- Forcas Ultimas dos pilares com espagamento entre estribos de 15cm

Pilar Vi fe Pw & Os F@(p Freo Ftieo Fieo-nu Freo-nu
%) (MPa) (%) (%) (MPa) (kN) (kN)  Fexp (kN) Fexp

P14015 0,0 4057 032 249 49319 9833 11351 1,15 8430 0,86
P24015 0,0 4057 032 2,73 539,66 1015,7 11579 1,14 8658 0,85
Valores médios 1,15 0,85

P160150 00 618 032 255 50347 1479,7 16085 1,09 11632 0,79
P260150 00 6185 032 248 491,21 14383 16024 1,11 1157,2 0,80
P180150 00 8205 032 257 50861 18815 20556 1,09 14649 0,78
P280150 00 8205 032 332 597,75 1923,8 2099,3 1,09 1508,6 0,78
Valores médios 1,10 0,79

P1601505 05 6468 032 241 47598 1628,7 16573 1,02 1191,7 0,73
P2601505 05 6468 032 280 55370 16612 16954 1,02 12298 0,74
P160151 10 6326 032 290 57426 17411 16743 09 12189 0,70
P260151 10 6326 032 258 50940 16405 16424 100 11870 0,72
P1801505 05 7107 032 270 53412 17932 18264 102 13149 0,73
P2801505 05 71,07 032 254 50327 17242 18113 105 1299,7 0,75
P180151 10 6897 032 297 58652 18280 18059 099 13095 0,72
P280151 10 6897 032 543 597,75 17483 18115 1,04 13150 0,75

Valores médios 1,01 0,73

Tabela 7.4- Forcas Ultimas dos pilares com espacamento entre estribos de 5cm

Vf fc Pw &s Os F@(p Fteo Ftieo Fte(}nu M

Pilar %) (MPa) (%) (%) (Mpa) (kN) (kN) Fep (kN) Fexp

P16050 00 6185 09% 283 55943 15571 16359 1,05 1190,7 0,76
P26050 00 6185 09 425 597,53 15250 16546 1,09 12094 0,79
P18050 00 8205 09 315 597,53 18531 2099,2 113 1508,6 0,81
P28050 00 8205 09 346 597,53 1890,8 2099,2 111 15086 0,80

Valores médios 1,09 0,79

P160505 05 64,68 096 262 517,51 15875 16776 106 12121 0,76
P260505 05 64,68 096 2,79 551,52 17791 16943 095 12288 0,69
P16051 10 6326 09 279 55231 1677,7 16635 099 12081 0,72
P26051 10 6326 09 396 59753 17596 16857 096 12303 0,70
P180505 05 71,07 096 362 59753 20185 18576 092 13460 0,67
P280505 05 71,07 096 2,78 549,74 1906,2 18341 09 13225 0,69
P18051 10 6897 09 366 59753 19934 1811,3 091 13149 0,66
P28051 10 6897 09 368 59753 19094 1811,3 095 13149 0,69

Valores médios 0,96 0,70

Para os pilares com concretos de alta resisténcia, espacamento entre

estribos de 15cm e com adicdo de fibras, a diferenca média entre as forcas
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experimentais e as tedricas calculadas considerando toda a segdo transversal é de
apenas 1%, contra 27% considerando-se apenas o0 nucleo dos pilares. Esses
resultados eram esperados, pois pequenas taxas de armadura transversal, como as
observadas nestes casos, ndo sdo capazes de gerar os planos de falha ao longo do
perimetro dos estribos. Assim, pode-se afirmar que para esses pilares a secéo

resistente corresponde a toda a se¢éo transversal do pilar.

Analisando os resultados dos pilares com concretos de ata resisténcia,
espacamento entre estribos de 5cm e sem adicdo de fibras (Tabela 7.4), observa-se
gue, ao contrario do esperado, os valores da forca tedrica calculada considerado
toda a secdo transversal também, correspondem a vaores bem mais redistas
(diferenca de 9%) que os da forca tedrica considerando o nucleo (diferenca de
21%). 1sso comprova, que para esses pilares, toda a segdo transversal resiste a
esforcos normais. E possivel que para espacamento entre estribos inferiores a 5cm,
0 cobrimento de concreto dos pilares ndo fagam parte da secéo resistente, como

discutido no Capitulo 2.

Nos pilares com espacamento entre estribos de 5cm e com adicdo de fibras
fica evidenciado que a segdo resistente € toda a secdo transversal e que a adicdo de
fibras de ago tornou o trabalho nicleo-cobrimento mais integrado e uniforme. A
diferenca entre os valores das forcas experimentais e tedricas considerando a
secdo transversal integramente foi de apenas 4%, contra 30% para a forca tedrica

considerando o nucleo.

Como os resultados obtidos acima se apresentaram discordantes com as
conclusdes obtidas por outros pesquisadores, analisaram-se 28 pilares ensaiados
por outros pesquisadores. Esses pilares eram de concretos de alta resisténcia e sem
adicdo de fibras. Para tanto, utilizaram-se os coeficientes k, sugeridos pela norma
norueguesa NBR (1989). Na Tabela 7.5 apresentam-se os valores das forgas
Ultimas experimentais e tedricas para os pilares ensaiados por Cusson e Paultre
(1992), Lima (1997) e Queiroga (1999). Constata-se novamente que a Secao
transversal resistente do pilar corresponde a toda a secéo transversal. A diferenca
média total entre as forgas experimentais e as tedricas calculadas considerando-se

toda a secdo transversal foi de apenas 5%, contra 26% das calculadas
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considerando apenas o nucleo. Esses valores confirmam os resultados obtidos no

presente trabal ho.

Tabela 7.5- Forcas Ultimas para os pilares de Lima (1997) e Queiroga (1999)

Pilar fcj 10x20 ka ka Js Ay Fexp Fteo Fteonu Ftieo Freo-nu
(MPa) 15x30 1020 (MPa) (kN) (kN)  (kKN)  Fep Fep

PL/1T 838 0,768 0,732 4305 63c/5 2630 2828 1920 1,08 0,73
P2 838 0,768 0,732 4617 63c/5 2701 2860 1951 1,06 0,72

<~ PL3 838 0768 0732 4617 6,3c/5 2834 2860 1951 1,01 0,69
§ Pir/2 851 0,766 0,730 512,6 6,3c/5 3063 2942 2022 0,9 0,66
= P1r/3 851 0,766 0,730 461,7 6,3c/5 2820 2890 1970 1,03 0,70
£ P22 874 0763 0726 4818 63c/10 2950 2963 2023 1,00 0,69
- P3/1 949 0,752 0,716 4510 6,3c/5 3415 3446 2299 1,01 0,67
P3/2 949 0,752 0,716 5433 6,3c/5 3750 3540 2393 0,94 0,64

P3/3 949 0,752 0,716 420,3 6,3c/5 3230 3415 2268 1,06 0,70
Valores médios 1,02 0,67

& P2 64,35 0,780 0,743 502,1 6,3c/15 2292 2367 1658 1,03 0,72
e P3 5340 0,806 0,767 502,1 6,3c/10 1835 2099 1493 1,14 0,81
< P4 5340 0806 0,767 5021 6,3c/10 1864 2099 1493 1,13 0,80
S P5 5590 0,800 0,762 502,1 6,3c/5 2158 2163 1532 1,00 0,71
.g P6 5590 0,800 0,762 502,1 6,3c/5 2312 2163 1532 0,94 0,66
3 P11 6547 0,778 0,741 5021 6,3c/5 2288 2637 1818 1,15 0,79
P12 65,47 0,778 0,741 502,1 6,3c/5 2467 2637 1818 1,07 0,74
Valores médios 1,07 0,75

1A 9540 0,727 - 406 - 3757 4239 3046 1,13 0,81

1B 95,40 0,727 - 450 - 4139 4292 3099 1,04 0,75

§ 1C 9540 0,727 - 450 - 4195 4292 3099 1,02 0,74
9 1D 100,40 0,720 - 450 - 4461 4451 3207 1,00 0,72
\é/ 2A 100,40 0,720 - 406 - 4170 4397 3154 1,05 0,76
% 2B 96,40 0,725 - 450 - 3848 4324 3121 1,12 081
% 2C 9640 0,725 - 450 - 3985 4324 3121 1,09 0,78
c 2D 96,40 0,725 - 450 - 4095 4324 3121 1,06 0,76
ﬁ 3A 98,10 0,723 - 406 - 3884 4324 3104 1,11 0,80
3 3B 98,10 0,723 - 450 - 3870 4378 3158 1,13 0,82
3C 98,10 0,723 - 450 - 3959 4378 3158 1,11 0,80

3D 98,10 0,723 - 450 - 4121 4378 3158 1,06 0,77
Valores médios 1,08 0,78

Com o intuito de verificar ainfluéncia da taxa de adi¢éo de fibra (fator X3),
daresisténcia do concreto (fator X;) e da taxa de armadura transversal (fator Xs),
foi redizada uma andlise de varidncia sobre os vaores de k; obtidos
experimentalmente. Assim, para calcular os valores experimentais de ko,
adotaram-se 0s seguintes procedimentos. a forca Ultima resistida apenas pelo
concreto é dada como sendo a forca Ultima experimental resistida pelos pilares,

menos a parcela resistida pela armadura longitudinal; a tensdo Ultima resistida
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pelo concreto € calculada dividindo-se a forca Ultima resistida por este materia
pela a &rea total da se¢do transversal dos pilares, menos a &rea da armadura
longitudinal; e k; é calculado dividindo-se o valor obtido para tensdo no concreto
nos pilares pela resisténcia a compressdo do concreto obtida por meio de corpos-

de-prova cilindricos 15cm x 30cm.

Os vaores médios experimentais de k, obtidos para os pilares com
concretos de resisténcias 40MPa, 60MPa e 80MPa sem adicdo de fibras foram
0,75, 0,84 e 0,75, respectivamente. A NBR (1989) sugere os vaores de 0,84, 0,78
e 0,72, respectivamente, para esses pilares. Observa-se que as diferencas entre os
valores experimentais e tedricos de k, para as respectivas resisténcias dos
concretos sao de 13%, 7%, 4%. Na Tabela 7.6 sdo apresentados os valores de ko,
obtidos em cada ensaio de pilares com concreto de ataresisténcia. Observa-se que
os valores de k, para os pilares com concretos de ata resisténcia variaram entre
0,98 €0,70.

Tabela 7.6- Valores experimentais de Kk, para os pilares ensaiados

Taxa de Resisténcia do concreto f. (MPa) (X,)
adicdo de 60 80
fibra Vs (%) Espacamento entre estribos s (cm) (Xs)
(X9 5 15 5 15
0 0,871 0,838 0,727 0,760
0,837 0,801 0,744 0,760
05 0,864 0,901 0,835 0,738
' 0,980 0,904 0,781 0,708
10 0,939 0,969 0,962 0,872
' 0,979 0,927 0,915 0,823

Para redlizar a andise de variancia, os graus de significancia do efeito de
cada fator foram testados para graus de confiabilidade de 95% e 99%, usando-se 0
F teste (Montgomery, 1984). Na Tabela 7.7, apresentam-se os resultados da
andlise de variancia redlizada. Verificase que a taxa de adicdo de fibras e a
resisténcia do concreto influenciam os valores do coeficiente k, para um grau de
confiabilidade de 99% e a taxa de armadura transversal para um grau de
confiabilidade de 95%. Entretanto, 0s acoplamentos entre esses fatores néo
mostraram influéncia significativa sobre os valores de k,, considerando-se também

um grau de confiabilidade de 99%. Constata-se ainda, que o fator de maior
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relevancia é a resisténcia do concreto, seguido pela taxa de adicdo de fibras e pela

taxa de armaduratransversal.

Tabela 7.7 — Andlise de variancia para os valores experimentais de k,

Variavel Somados Grausde Médiados Fator  Minimo fator de significancia
quadrados liberdade quadrados (Fo) requerido (Foosn.23) € (Foownzs)

Fatores
principais
X1 0,07054 2 0,0353 30,159 342 - 5,66
Xz 0,05851 1 0,0585 50,028 4,28 - 7,88
X3 0,00781 1 0,0078 6,680 4,28 - 7,88
Interacdes
Xy X X 0,00772 2 0,0039 3,302 342 - 5,66
X1 ¥ X3 0,00290 2 0,0015 1,240 3,42 - 5,66
Xy X X3 0,00125 1 0,0012 1,066 4,28 - 7,88
X1 XXy X X3 0,00584 2 0,0029 2,496 3,42 - 5,66
Erro 0,01400 12 0,0012 - -
Total 0,16861 23 - - -

Com base no exposto, nota-se que se fazem necessarios maiores estudos
experimentais para a determinagdo de uma correlagdo exata entre as reas
resisténcias do concreto no elemento estrutural e as obtida por meio de corpos-de-
prova cilindricos, considerando a variagdo da resisténcia a compressdo do
concreto, a taxa de adicdo de fibras e a taxa volumétrica de armadura. Ainda,
verificase que os valores de k; sugeridos pela norma norueguesa NBR (1989)

apresentaram bons resultados para concretos sem adicéo de fibras.

7.2.3.Deformag0des na armadura transversal

Para avaliar as deformacOes na armadura transversal correspondentes as
forcas méximas dos pilares foram utilizadas as médias das deformagdes das
leituras dos dois extensdmetros dispostos em dois ramos dos estribos centrais de
cada pilar (ver Figura 6.14). As deformagdes nos estribos dos pilares de referéncia
(P14015 e P24015) foram 0,702%o. e 1,338%o, respectivamente. Esses valores séo
da ordem de apenas 31% da deformagdo de escoamento do ago (&=3,266%o). Na
Tabela 7.8, apresentam-se as deformagdes dos estribos (&) no instante em que
foi atingida afor¢ca méximaresistida pelos pilares e, no apéndice A, as curvaforca

vs. deformacéo dos estribos. Analisando os val ores das deformactes apresentadas
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na Tabela 7.8, nota-se que, em nenhum caso, a armadura transversal atingiu o
escoamento no instante em que foi atingida a forca tltima. Os valores médios das
deformagdes sdo da ordem de 31% da deformacéo de escoamento do ago, para 0s
pilares com espacamento entre estribos de 15cm, e da ordem de 48%, para 0s
pilares com espacamento entre estribos de 5cm. Constata-se, assim, que o valor
médio das deformacBes dos pilares de referéncia € exatamente igual ao obtido para

os pilares com concreto de alta resisténcia e mesmataxa de armadura transversal .

Tabela 7.8- Valores das deformacgdes dos estribos correspondente a forca méxima do

Taxa de Resisténcia do concreto f. (MPa) (X5)
adicéo de 60 80
fibra V; (%) Espacamento entre estribos s (cm) (Xs)
(X1) 5 15 5 15
0 0,752 1,062 1,950 0,656
1,838 1,599 2,154 0,665
05 1,097 0,471 1,304 0,934
’ 0,798 0,946 2,155 1,418
10 1,151 1,088 1,046 1,120
’ 3,156 1,191 1,483 1,121

Procurando avaiar a influéncia da taxa de adicdo de fibra (fator X;), da
resisténcia do concreto (fator X,) e da taxa de armadura transversal (fator Xs), foi
realizada, novamente, uma andlise de variancia sobre os dados apresentados na
Tabela 7.8. Os graus de significancia do efeito de cada fator foram testados para
graus de confiabilidade de 95% e 99%, usando-se o F teste. Na Tabela 7.9,
apresentam-se os resultados da andlise de variancia realizada, através da qua
contata-se que, tanto a taxa de adicdo de fibra, quanto a resisténcia do concreto,
ndo influenciam a deformacdo da armadura transversal no instante em que €
atingida a forca maxima dos pilares, considerando um grau de confiabilidade de
99%. Ainda, verifica-se que a taxa de armadura transversal interfere nos valores
dessas deformacOes, para um grau de confiabilidade de 95%. N&o € verificada
influéncia de nenhum acoplamento entre os fatores, para um grau de
confiabilidade de 99%.

Uma vez que a deformagdo na armadura transversal correspondente ao

instante da forca méxima resistida pelos pilares é funcéo apenas da taxa de
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armadura transversal, pressupde-se gue a metodol ogia de Cusson e Paultre (1995),
para o célculo desta deformacdo, possa também ser aplicada aos pilares com
adicdo de fibras metalicas. Assim, realizaram-se os calculos das deformactes das
armaduras transversais de todos os pilares ensaiados, segundo os procedimentos
de Cusson e Paultre (1995) - ver Capitulo 2. Na Tabela 7.10, apresentam-se 0s
valores tedricos e experimentais para &c.. Observa-se que as diferencas entre os
valores obtidos com 0 modelo em questéo e os experimentais variaram de 1% a
171%, com média de 28%. Baseando-se nesses valores, observa-se que 0
procedimento de Cusson e Paultre (1995), para o calculo da deformacdo da
armadura transversal, ndo € capaz de fornecer valores precisos, necessitando

modificactes.

Tabela 7.9 — Andlise de variancia para os valores das deformagdes dos estribos

Somados Grausde Médiados Fator  Minimo fator de significancia

Variavel qguadrados liberdade quadrados (Fo)  requerido (Foosn23) € (Foownzs)
Fatores
principais
X1 0,32752 2 0,1638 0,561 3,42 - 5,66
Xo 0,03060 1 0,0306 0,105 4,28 - 7,88
X3 1,82215 1 1,8222 6,243 4,28 - 7,88
Interacoes
Xy x X 1,16604 2 0,5830 1,998 3,42 - 5,66
X1 ¥ X3 0,08172 2 0,0409 0,140 3,42 - 5,66
Xy X X3 0,12658 1 0,1265 0,434 4,28 - 7,88
X1 XXy X X3 1,31948 2 0,6597 2,261 3,42 - 5,66
Erro 3,50227 12 0,2919 - -
Total 8,37638 23 - - -

Nas Figura 7.13 e Figura 7.14, apresentam-se os diagramas deformacéo
média da armadura transversal vs. deformagdo axial dos pilares com resisténcia
média do concreto a compressdo de 60M Pa e 80M Pa, respectivamente. Verifica-se
gue em 4 pilares apenas as armaduras transversais ndo atingiram o escoamento:
P2501505, P160505, P180151 e P180505. Contudo, em todas as réplicas desses
pilares as armaduras transversais atingiram o escoamento. Observa-se também,
gue, aparentemente, esse fato ocorreu de modo aleatdrio, pois todos os 4 modelos
apresentavam caracteristicas diferenciadas, considerando-se as variavei s estudadas
(resisténcia a compressao do concreto, taxa de adicdo de fibra e taxa de armadura

transversal). Esse fato pode ter ocorrido devido a aguma falha de fixacdo dos
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extensdometros elétricos, e, deste modo, a partir de elevadas deformacbes, a
compatibilidade de deslocamentos, entre a armadura e esses instrumentos, ficou

comprometida, gerando, assim, erros de leitura.

Tabela 7.10 — Comparagao entre os valores tedricos e experimentais de (&cc)

Pilar froc fie e fec Gocteo Gecexp Sreo-teo
(MPa)  (MPa) (%)) MPa) %) (%) &
tcc —exp

P160150 263,74 0,101 2,516 64,64 1,256 1,06 1,18
P260150 263,74 0,101 2,516 64,64 1,256 1,59 0,79
P16050 292,64 1,295 2,851 64,79 1,394 0,75 1,86
P26050 292,64 1,295 2,851 64,79 1,394 1,83 0,76
P1601505 267,27 0,102 2,550 67,29 1,273 0,47 2,71
P2601505 267,27 0,102 2,550 67,29 1,273 0,94 1,35
P160505 294,55 1,308 2,867 67,43 1,403 1,09 1,29
P260505 294,55 1,308 2,867 67,43 1,403 0,79 1,78
P160151 265,29 0,102 2,531 65,81 1,263 1,08 1,17
P260151 265,29 0,102 2,531 65,81 1,263 1,19 1,06
P16051 293,40 1,299 2,857 65,94 1,397 1,15 1,21
P26051 293,40 1,299 2,857 65,94 1,397 3,15 0,44
P180150 302,70 0,116 2,887 93,76 1,441 0,65 2,22
P280150 302,70 0,116 2,887 93,76 1,441 0,66 2,18
P18050 319,22 1,419 3,092 93,87 1,520 1,95 0,78
P28050 319,22 1,419 3,092 93,87 1,520 2,15 0,71
P1801505 298,06 0,114 2,843 90,29 1,419 0,93 1,53
P2801505 298,06 0,114 2,843 90,29 1,419 1,41 1,01
P180505 315,36 1,397 3,175 90,41 1,502 1,30 1,16
P280505 315,36 1,397 3,175 90,41 1,502 2,15 0,70
P180151 280,80 0,107 2,678 77,41 1,337 1,12 1,19
P280151 280,80 0,107 2,678 77,41 1,337 1,12 1,19
P18051 302,65 1,343 2,939 77,53 1,441 1,04 1,39
P28051 302,65 1,343 2,939 77,53 1,441 1,48 0,97

Valores médios 1,28

Como foi discutido no item 3.3, Capitulo 3 desta tese, a adi¢do de fibras
aumenta o coeficiente de Poisson do compdsito. Entretanto, comparando-se 0s
trechos iniciais dos diagramas até as deformagbes axiais dos pilares de
aproximadamente 3,5%o, observa-se que, para pilares com a mesma resisténcia
média do concreto e mesma taxa de armadura transversal, os diagramas desses
elementos praticamente coincidem, ndo sendo, assim, influenciado pela taxa de

adicdo defibras.

Finalmente, observa-se que as armaduras transversais apenas atingiram o

escoamento para deformacdo axia média da ordem de 6%.. Nota-se, ainda, que



Capitulo VIl — Andlise e discussdo dos resultados dos pilares ensaiados & compresséo 148
centrada

esse valor € aproximadamente o dobro da deformacéo axial correspondente aforca

maximaresistida pelos pilares.

10 IIII|IIII|IIII|IIII|IIII|IIII|IIII|IIII|IIII|IIII|IIII|IIII:
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Figura 7.13 — Diagramas deformacdo na armadura transversal vs. deformacédo dos
pilares com concretos com resisténcia de 60MPa
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Figura 7.14 — Diagramas deformacédo na armadura transversal vs. deformacéo dos
pilares com concretos com resisténcia de 80MPa

7.2.4.Avaliacédo do modelo de Cusson e Paultre (1995)

Com o objetivo de avaliar a precisdo do modelo de Cusson e Paultre
(1995) em predizer o comportamento dos pilares com CAR, realizou-se um estudo

onde os resultados experimentais foram comparados com os fornecidos pelo
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modelo em questdo. Foram selecionadas cinco varidvels de andlise: a deformacéo
dos pilares correspondente a for¢ca maxima resistida pelos pilares (&), atensdo no
concreto correspondente a forca maxima, calculada considerando apenas o nucleo

delimitado pelos estribos (fe), a deformacdo da armadura transversal

correspondente a forca maxima (&), € os indices de ductilidade (Eomccg ) e

(IDpss)-

A resisténcia do concreto utilizada foi calculada considerando k=0,95
(ACI, 1989) e as resisténcias médias obtidas nos corpos-de-prova cilindricos, uma
vez que, Cusson e Paultre (1995) utilizaram esse coeficiente e corpo-de-prova
para formular seu modelo. Ainda, foram utilizados os valores das caracteristicas
fiscas e mecénicas dos agos apresentadas na Tabela 6.3. Na Tabela 7.11
apresentam-se 0os valores das cinco variaveis obtidas com o modelo e
experimentalmente, e um comparativo entre estes, e, na Figura 7.15, as curvas

tedricas e experimentai s tensdo no concreto vs. deformacéo dos pilares.

Anadlisando os resultados obtidos, observa-se que a variavel melhor
modelada foi a tensdo no concreto (f.), com divergéncia dos vaores

experimentais de aproximadamente 15%. A maxima divergéncia foi observada

para a variavel (Eomccg ), que foi de aproximadamente 48%. Kappos e

Konstantinidis (1999) avaliaram 0 modelo em questdo utilizando trés das cinco

variaveis estudadas (&, fec, € Coste A ) e obtiveram discrepancias de 37,2%, 13,5%

e 55,1%, respectivamente. Como ja apresentado no capitulo dois, Quintana (2001)
observou que os valores da deformacéo da armadura transversal correspondente a
forca méxima (&), caculados com o modelo em questdo, podem diferir
expressivamente dos experimentais. Essas observacdes encontram-se em

concordancia as observadas nesta tese.

Comparando-se as tensdes experimentais no concreto (f..) dos pilares com
espacamento entre estribos de 15cm e 5¢cm, constata-se que a elevacdo da taxa de
armadura transversal ndo foi suficiente para gerar confinamento capaz de

aumentar a tensdo no concreto. A diferenca média entre a tensdo nos pilares com
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espacamento de 15cm e 5cm foi de apenas 0,5%, valor este considerado néo
significativo.

Finalmente, analisando visualmente as curvas apresentadas, observa-se
discrepancia consideravel entre os valores tedrico-experimentais das deformactes

(&c) e detodo o caminho pés-pico.

Tabela 7.11- Variaveis de avaliacdo do modelo de Cusson e Paultre (1995)

Cusson e Paultre (1995) Experimental

(N:: g a) & fec Gec  Fosicc ID.. & fec Eice Cosiec D~
(%0) (M Pa) (%0) Ecc pos (%0) (M Pa) (%0) Ecc pos

Pilar

P14015 43,03 223 4203 111 367 139 |304 4630 034 217 122
P24015 43,03 223 4203 111 367 139 |410 4845 0,73 1,89 0,96
P160150 66,85 251 64,66 126 261 124 | 352 8234 1,06 195 1,05
P260150 66,85 251 64,66 126 261 124 |338 7877 084 1,83 0,92
P16050 66,85 285 64,79 139 539 157 | 360 8558 0,73 330 141
P26050 66,85 285 64,79 139 539 157 | 445 8229 1,83 231 133
P180150 97,50 2,89 93,77 144 197 106 | 324 10897 197 167 087
P280150 97,50 289 93,77 144 197 106 | 331 10887 190 161 0,70
P18050 97,50 3,09 9388 152 372 143 |445 104,18 2,06 330 1,39
P28050 97,50 3,09 9388 152 3,72 143 | 412 106,72 2,15 4,03 131

Comparacao entre os valores experimentais e tedricos acima (%)

i &
Pilar . £ b 05fcc Dy
gCC

P14015 -26,64 -9,22 226,47 -69,12 -13,93
P24015 -45,61 -13,25 52,05 -94,18 -44.79
P160150 -28,69 -21,47 18,87 -33,85 -18,10
P260150 -25,74 -17,91 50,00 -42,62 -34,78
P16050 -20,83 -24,29 90,41 -63,33 -11,35
P26050 -35,96 -21,27 -24,04 -133,33 -18,05
P180150 -10,80 -13,95 -26,90 -17,96 -21,84
P280150 -12,69 -13,87 -24,21 -22,36 -51,43
P18050 -30,56 -9,89 -26,21 -12,73 -2,88
P28050 -25,00 -12,03 -29,30 7,69 -9,16

Meédia #D,Padrédo  -26,3+9,73 -15,7+4,94  30,71+81,0 -48,2+425  -22,63+15,1

As obtencOes de & e do caminho pés-pico estédo sujeitas a algumas
ambiguidades, entre as quais destacam-se as que se referem a0 comprimento de
avaiacdo das deformacbes, a geometria do pilar e a localizacdo do plano de
ruptura (Kappos e Konstantinidis, 1999). Observa-se que esses dois primeiros
fatores, utilizados no presente trabalho, diferem dos utilizados por Cusson e
Paultre (1995) para formulagdo do modelo. Ainda, foi utilizada, no modelo de
Cusson e Paultre (1995), a equacdo EQ.(4.8) sugerida pelo FIB (1999) para o
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calculo da deformacéo &,. Observou-se, que os valores obtidos por meio dessa
equacdo foram inferiores aos experimentais, diferindo de aproximadamente de
15% para o concreto com f=40M Pa, de 23% para o concreto com f;=60MPa e de
27% para o concreto com f;=80M Pa. Esse fato pode ter prejudicado ainda mais a

modelagem do caminho pds-pico e de & dos pilares ensaiados.

140.0
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Figura 7.15 — Diagramas tensdo no concreto vs. deformagéo dos pilares sem adigéo de
fibra

7.2.5.Avaliacdo da ductilidade dos pilares

Para avaliacdo dos indices de ductilidade dos pilares, foram utilizados os
diagramas paramétricos tensdo no concreto vs. deformacédo do pilar. Desse modo,
ndo se consideraram os efeitos favoréveis das armaduras longitudinais. Na Figura
7.16 e na Figura 7.17 apresentam-se as curvas parameétricas tensdo concreto vs.
deformacdo do pilar com resisténcia a compressdo média do concreto de 60MPa e
80M Pa, respectivamente. Ainda, apresenta-se a curva dos pilares com concreto de
resisténcia usual. Para obtencdo das curvas em questdo, utilizou-se andise de
regressao polinomia ndo linear sobre os diagramas dos dois pilares gémeos, para
cada combinacdo entre as varidveis estudadas. Em todos 0s casos, encontraram-se

coeficientes de correlacdo, r?, superiores a 94%.
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Analisado-se os diagramas em questdo, verifica-se que teores de fibras da
ordem de 0,5%, aparentemente sd0 capazes de proverem aos pilares com
concretos de alta resisténcia a mesma ductilidade dos pilares com concretos de
40MPa. Ainda, constata-se que espacamentos entre estribos de 5cm foram capazes
de elevar de modo consideravel a ductilidade dos pilares. A ductilidade dos pilares
com espacamento entre estribos de 5cm foi muito superior & dos pilares de

referencia

Nas Tabela 7.12 e Tabela 7.13 sdo apresentados os valores dos indices de
ductilidade I Dyoes € & sico/scc, FESPECtivamente, para os pilares com concretos de alta
resisténcia ensaiados.

Os pilares com concreto de resisténcia média a compressdo de 40MPa
apresentaram indices de ductilidade médios, I Dpos € & sied/ &c, iQUaisSa 1,10 e 2,04,
respectivamente. Esses valores diferem de 10% dos valores obtidos por Camara et
alii (2003), apresentados no item 5.2 do Capitulo 5 desta tese. Ainda, observa-se
que os valores coincidem com os sugeridos como ideais no Capitulo 5 (IDpes €

& .stcd &, 1QUAIS @ 1,008 e 1,972, respectivamente).
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Figura 7.16 — Diagramas paramétricas tensdo no cocreto vs. deformagéo dos pilares

com concretos com resisténcia média de 60MPa
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Figura 7.17 — Diagramas paramétricas tensdo no cocreto vs. deformagéo dos pilares
com concretos com resisténcia média de 80MPa

Tabela 7.12- Valores dos indices de ductilidade | Dpos para os pilares

Taxa de Resisténcia do concreto f. (MPa) (X,)
adicdo de 60 80
fibra Vs (%) Espacamento entre estribos s (cm) (Xs)
(X9 5 15 5 15
0 1,411 1,051 1,390 0,872
1,339 0,927 1,313 0,704
05 1,777 1,125 1,600 1,019
' 1,449 1,330 1,340 1,031
10 1,871 1,304 1,451 1,455
' 1,688 1,446 1,383 1,057

Tabela 7.13- Valores dos indices de ductilidade & s/ & para os pilares

Taxa de Resisténcia do concreto f. (MPa) (X»)
adicéo de 60 80
fibra Vi (%) Espacamento entre estribos s (cm) (X3)
(X1) 5 15 5 15
0 3,309 1,953 3,307 1,678
2,316 1,837 4,033 1,611
05 5,774 1,997 4,560 1,801
' 2,676 2,423 2,448 1,905
10 5,434 2,659 3,988 3.307
' 4,069 2,968 3,905 1.930

Os pilares com concreto de altas resisténcias apresentaram indices de
ductilidade, IDyos € &sicd/ &, Variando entre 0,704 a 1,871 e 1,611 a 5,434,
respectivamente. Observa-se gque é possivel melhorar 0 comportamento pds-pico

dos pilares por meio de adicdo de fibras e maiores taxas de armadura transversal,
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de modo que, esses elementos atinjam a ductilidade minima dos pilares de
referéncia

Para verificar a influéncia da taxa de adicdo de fibra (fator X;), da
resisténcia do concreto (fato X;) e do espacamento entre estribos (fator X3) foi
realizada uma analise de variancia sobre os dados das Tabela 7.12 e Tabela 7.13.
Os graus de significancia do efeito de cada fator foram testados para graus de
confiabilidade de 95% e 99%, usando-se o F teste. Na Tabela 7.14 e na Tabela

7.15, apresentam-se os resultados da andlise de variancia realizada

Tabela 7.14 — Andlise de variancia para os valores de | Dpgs

Variavel Somados Grausde Médiados Fator  Minimo fator de significancia
guadrados liberdade quadrados (Fg)  requerido (Foosn23) € (Foownzs)

Fatores
principais
X1 0,447877 2 0,2239 10,997 3,42 - 5,66
Xz 0,184275 1 0,1843 9,049 4,28 - 7,88
X3 0,916895 1 0,9169 45,024 4,28 - 7,88
Interacbes
Xy x Xo 0,016531 2 0,0083 0,406 3,42 - 5,66
Xy X X3 0,038640 2 0,0193 0,949 3,42 - 5,66
Xy X Xg 0,000007 1 0,0000 0,000 4,28 - 7,88
Xy XXy, xX3  0,047162 2 0,0236 1,158 3,42 - 5,66
Erro 0,244374 12 0,0204
Total 1,895762 23

Tabela 7.15 — Andlise de variancia para os valores de & sied &

Variavel Somados Grausde Médiados Fator  Minimo fator de significancia
guadrados liberdade quadrados (Fg)  requerido (Foosn23) € (Foownzs)

Fatores
principais
X1 4,24580 2 2,1229 2,594 3,42 - 5,66
Xz 0,36064 1 0,3606 0,441 4,28 - 7,88
X3 16,25260 1 16,2526 19,857 4,28 - 7,88
Interacbes
Xy x Xo 0,90462 2 0,4523 0,553 3,42 - 5,66
Xy X X3 0,13117 2 0,0656 0,080 3,42 - 5,66
Xy X Xg 0,00299 1 0,0030 0,004 4,28 - 7,88
Xy XXy X X3 0,86313 2 04316 0,527 3,42 - 5,66
Erro 9,82161 12 0,8185
Total 32,58259 23

Analisando os resultados obtidos com o indice de ductilidade 1Dpgs,
verifica-se que os trés fatores estudados influenciam a ductilidade dos pilares para

graus de confiabilidade de 99%. Ainda, que o fator mais influente é a taxa de
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armadura transversal, seguido pela resisténcia do concreto e pela taxa de adicéo de
fibras. A taxa de adicdo de fibras tem praticamente a mesma influéncia da
resisténcia do concreto, isto significa, que a perda de ductilidade com o aumento
da resisténcia do concreto pode ser compensada com adicdo de fibras metdlicas.
Constata-se ainda que o aumento da taxa de armadura transversal € mais eficiente
gue a adicdo de fibras metdlicas, considerando a ductilidade de pilares submetidos
a compressdo centrada. Nao se constatou influencia significativa dos
acoplamentos dos fatores analisados para graus de confiabilidade de 99%. Este
fato implica que a superposicdo de efeitos é valida para a avaliagdo do ganho de
ductilidade dos pilares, quando do aumento da taxa de armadura transversal e da

taxa de adicéo defibras.

Avaliando os resultados obtidos com o indice de ductilidade, & stcdf &,
observa-se que apenas a taxa de armadura transversa tem influéncia na
ductilidade dos pilares, para graus de confiabilidade de 99%. Tanto a resisténcia
do concreto e ataxa de adicéo de fibras, quanto os acoplamentos entres os fatores,
ndo apresentaram significancia, para graus de confiabilidade de 99%. Esses
resultados sdo contraditorios, uma vez que € possivel observar visualmente o
ganho de ductilidade dos pilares com a adi¢éo de fibras (Figura 7.16 e Figura
7.17). Também € notdrio que aresisténcia do concreto tem influéncia significativa
no comportamento pos-pico desses elementos estruturais. A justificativa para
esses resultados é que esse indice de ductilidade avalia 0 comportamento pos-pico
dos diagramas por meio de apenas um ponto da curva, e assim fica sujeito a

resultados conflitantes, como discutido no item 4.2 do Capitulo 4 dessa teses.

Com o objetivo de estabelecer uma equacéo para obtencdo das taxas ideais
de adicéo de fibra e de armadura transversal, realizou-se uma regressao polinomial
linear, com os valores dos indices de ductilidade apresentados na Tabela 7.12.
Obteve-se uma equacdo polinomial com coeficiente de correlacdo, r?, de 95%.
Assim, com base nesta andlise pode-se escrever que o indice de ductilidade pés-
pico dos pilares submetidos a compressdo centrada pode ser expresso pela Eq.
(7.6):
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ID pes =1371+05820p,, +0A414[R-783810 3 [T Eq.(7.6)

na qual, o, € a taxa de armadura transversal dada pela Eq.(5.1), R € o indice de
reforco da adic@o de fibras metdlicas e f; € a resisténcia do concreto obtida por
meio de corpos-de-prova cilindricos 15cm x 30cm.

Para se obterem taxas ideais de fibras e de armadura transversal, pode-se
considerar que o indice de ductilidade minimo aceitavel é aquele apresentado
pelos pilares com resisténcia a compressdo do concreto de 40MPa (IDpss=1,1).
Deste modo, substituindo o valor desse indice de ductilidade na Eq. (7.6), obtém-
seakEq.(7.7):

0,271+05820p,, + 0414[R-7838110 3 [f =0 Eq.(7.7)

a partir da qual, substituindo-se a resisténcia do concreto, pode-se calcular o
indice de reforgo da adicdo de fibras ou a taxa de armadura transversal minimeas,
ambos necessarios para se obter a ductilidade minima aceitavel para os pilares de
CAR. Assim, para resisténcias médias de 60MPa e 80MPa os valores ideais de R

sd0 aproximadamente 0,48 e 0,86, respectivamente.

7.3.MODIFICACAO DO MODELO DE CUSSON E PAULTRE (1995)

Baseado no apresentado nos itens anteriores desse capitulo, aresisténciado
concreto nas estruturas de concreto armado deve ser calculada a partir da Eq.
(7.8):

f =k[F, Eq.(7.9)

c cj

na qua fy € a resisténcia a compressdo média do concreto obtida por meio de
ensaio em corpos-de-prova cilindricos 15cm x 30cm e k é um coeficiente dado
pelaEq.(7.9):

k =k, Ik, [k, Eq.(7.9)

na qual k; € um coeficiente que leva em conta 0 acréscimo de resisténcia do
concreto apos 28 dias, k, € um coeficiente que leva em consideracéo a estimativa
daresisténcia do concreto nas estruturas, quando avaliadas por meio de corpos-de-

prova, € ks considera a diminuicdo da resisténcia do concreto para ages de longa
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duracdo. Na falta de dados experimentais, pode-se adotar k;=1,2, ks=0,75, como
sugerido por Fusco (1989). Observou-se que maiores estudos sobre o0 valor exato
do coeficiente k, para estruturas de concreto armado se fazem necessarios.
Contudo, na falta de valores mais precisos, pode-se tomar k, como sendo 0s
valores especificados pela horma norueguesa NBR (1989), que sdo calculados
pelaEq.(7.10):

k, =—0.136 [n( f )+1.347 Eq.(7.10)

Para realizar as modificagtes das equagtes do model o de Cusson e Paultre
(1995) os valores de k, foram cal culados com a equacdo Eq.(7.10).

Para o trecho ascendente do diagrama tenséo vs. deformacéo do concreto
confinado e/ou com adicdo de fibra, continua-se sugerindo a utilizagdo da equacéo
proposta por Popovics (1973) e que pode ser escritapela Eq.(7.11):

&
. _ ﬁ[Eng J

b (,8—1){ - ]ﬂ

Eq.(7.11)

gccf

naqual, & € adeformacdo em um ponto qualquer do diagrama, & € adeformacdo
correspondente a tensdo maxima do concreto confinado e/ou adicéo de fibra, €,
finalmente, £ € um coeficiente expresso pela Eq.(7.12):

E

c Eq.(7.12)

ﬁ ) Ec _(fccf /‘gccf)

Para o trecho descendente do diagrama tensdo vs. deformacéo do concreto
confinado e/ou com adicéo de fibra, sugere-se, também, a equacdo proposta por
Fefitis e Shah (1985), cuja formulacdo matemética é escrita por meio da Eq.(7.13):

JC

f = exp(kll [ﬁgc — &y )kzz) Eq.(7.13)

ccf

na qual kx é um coeficiente que foi obtido por andlise de regressdo e €
responsavel pela curvatura da curva, e ki3 € o coeficiente responsavel pela

inclinagdo da curva, tendo sido gustado por meio do ponto (& secr, 0,5fccr). Parao
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calculo de kp, utilizaram-se os pilares ensaiados por Cusson e Paultre (1993), os
ensaiados no presente trabalho e 0 modelo proposto para CRFA apresenta no
Capitulo 4. Observou-se a ndo existéncia de acoplamentos entre a taxa de adicéo
de fibra e a taxa de armadura transversal, deste modo, os célculos das parcelas de
ko, foram realizados separadamente para cada variavel. Nas Figura 7.18 e Figura
7.19, apresentam-se as variagdes de ky; em relacdo ao indice de reforco da adicéo
de fibras e a pressdo efetiva de confinamento, respectivamente. Superpondo 0s
efeitos das duas parcelas apresentadas nessas figuras, obtém-se que o coeficiente

ko> pode ser expresso pela Eq.(7.14):
2
k,, =1,344 8,864 EEff—'j + 41,455 [Eff—'j +0,525[R*™ Eq.(7.14)

C

naqua fie € apressdo efetiva de confinamento, e R € o indice de reforco da adicdo

de fibras de aco.
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Figura 7.18 — Variacao de k», emrelacao ao indice de reforca da adicao de fibra de aco

O coeficiente ky; pode € expresso pela equacdo Eqg. (7.15)

/n(0,5)

k
(80,5ccf - gccf ) “

ky, = Eq.(7.15)

na qual &scr € a deformagdo no ramo descendente do diagrama tensdo vs.

deformacéo correspondente a 50% da tensdo maxima.
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Figura 7.19 — Variacao de kx, emrelacéo a pressao efetica de confinamento

Durante os estudos paramétricos observou-se que a adicdo de fibras ndo
altera a resisténcia a compressao do concreto, o que foi confirmado em seguida
pelo programa experimental. Deste modo, 0 ganho de resisténcia do concreto
confinado e/ou com adicéo de fibras é funcéo apenas da relacdo entre a pressdo
efetiva de confinamento e a resisténcia do concreto na estrutura. Assim, para o
cldculo do ganho de resisténcia do concreto, utilizaram-se os resultados
experimentais dos ensaios dos pilares de Cusson e Paultre (1993), de Nagashima
et ali (1992) e do presente trabalho. Na Figura 7.20, mostra-se a variagdo do
ganho de resisténcia em funcdo do indice de confinamento, e cuja funcéo
matematica é expressa na Eq.(7.16):

f f 0,863
f—“ =10+ 2,203 [Ef—'J Eq.(7.16)

c

na qual fi/f; € o indice de confinamento do concreto.
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Figura 7.20 — Variacéo do ganho de resisténcia em relacédo ao indice de confinamento

Observou-se que a deformacdo correspondente a tensdo méxima do
concreto € muito pouco influenciada pela taxa de adicéo de fibras, levando aguns
autores a desprezar essa influéncia. Além disso, analizando os resultados dos
pilares ensaiados a compressao centrada, observa-se que néo existe interagcdo entre
a taxa de adicéo de fibra e a taxa de armadura transversal. Apesar do exposto,
considerou-se a peguena variagdo da deformagao correspondente a tensdo maxima
em relacéo ao indice de reforco da adicéo de fibras, de modo que o modelo de
Cusson e Paultre (1995) ficasse concordante com 0 modelo proposto nesse
trabalho para 0 CRFA. Deste modo, a variagdo da deformacdo correspondente a

tensdo méxima pode ser escrita pela Eq.(7.17):

17
£, — &, =0,266 [Eff_lj +32007*[R Eq.(7.17)
na qual a parcela referente ao indice de confinamento foi calculada considerando
apenas os pilares de Cusson e Paultre (1995) e de Nagashima et alli (1992). Néo
se utilizaram os pilares do presente trabalho, uma vez que a variacdo da
deformacdo de pico foi praticamente nula. A parcelareferente ao indice de reforco
foi obtida a partir do modelo proposto parao CRFA.

Para a obtencdo de uma equacdo que correlacione a variagdo da

deformacdo no trecho descendente do diagrama correspondente a 50% da tenséo
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maxima, novamente foram realizadas andlises de regressao apenas considerando o
indice de reforco e, em seguida, considerando apenas o indice de confinamento.
Para tanto, para a parcela referente ao indice de confinamento, utilizaram-se,
novamente, apenas os pilares de Cusson e Paultre (1995) e de Nagashima et alli
(1992) e para a segunda parcela os prismas e pilares do presente trabalho. Na
Figura 7.21, apresenta-se o diagrama do ganho da deformagdo &sier €m relacdo
ao indice de reforco, e cuja equacdo pode ser escrita matematicamente pela
Eq.(7.18):

¢ 11 R 0,701
Eoset ~Eosrc =075 EE%J +0134 [Ef—J Eq.(7.18)

Cc Cc

obserava-se que para essa equacdo, fie deve ser calculado considerando a tenséo

na armadura transversal fi; igual atensdo de escoamento do aco.
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Figura 7.21 — Variac&o do ganho de deformago & stcr em relacéo ao indice de reforco

Na fata de resultados experimentais, as deformacdes correspondentes a
tensdo maxima e a 50% da tensdo méxima podem ser calculadas pelas expressdes
sugeridas pelo FIB (1999), e que sdo expressas pelas Eq.(7.19) e Eq.(7.20),

respectivamente.
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£, = —0,0017—0,0010( ffc J Eq.(7.19)

foste 11 Ee ), 141 E ) 1 E.(7.20

£ 212 Eg 412 Eg 2 e

nas quais

Eco = fc (MPa) ECI(721)
800
f

E,=— (MPa) Eq.(7.22)
800

E.=a, W, {f./f.n]°  (MPa) Eq.(7.23)

na qual, por sua vez femo € igua a 70MPa, ae € igua a 21500MPa e az é um
coeficiente que depende do tipo de agregado graldo que constitui 0 concreto —

para 0 agregado basdltico, azéigua al,2.

7.3.1.Avaliacdo da deformagé&o na armadura transversal

Com o objetivo de melhorar a discussdo acerca das deformacdo na
armadura transversal, a Figura 2.1, apresentada no Capitulo 2 desta tese, é

novamente mostrada na Figura 7.22.
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Figura 7.22 - Comportamento esguematico dos pilares de concreto de alta resisténcia
sob compressio centrada (ACI-441, 1997).
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Analisando os diagramas apresentados na Figura 7.22, observa-se que, de
acordo com o indice de confinamento, é possivel obterem-se trés tipos de
diagramas carga vs. deslocamento para o0s pilares com concretos de alta
resisténcia. Ao se comparar esses diagramas com 0s dos pilares ensaiados no
presente trabalho, constata-se que os pilares, aqui ensaiados, apresentavam baixo
indice de confinamento. Desse modo, apos o pico de forca (ponto A) observou-se
ganho de ductilidade, com a elevagdo da taxa de armadura transversal, contundo,
ndo foi verificado ganho de capacidade de carga, nem tampouco um segundo pico
de forca. Ja os pilares ensaiados por Cusson e Paultre (1993), apresentavam
indices de ductilidade variando entre médio e alto, sendo constatado, na grande

maioria dos pilares, um segundo pico de for¢a apds o ponto A.

Cusson e Paultre (1995), durante a formulagcdo de seu modelo para o
concreto confinado, utilizaram as deformagbes na armadura transversal
correspondente aos segundo pico de forca, afim de formular a metodol ogia para o
cé culo dessas deformagdes. Devido ainexisténcia desse segundo pico, utilizaram-
se os valores do primeiro pico para comparar os resultados dos ensaios dos pilares
da presente tese com 0 modelo em quest&o no item 7.2.3 desse capitulo. Devido
a0 exposto, observa-se que Cusson e Paultre obtiveram melhor correlacéo entre os

valores experimentais e tedricos.

Objetivando-se apresentar uma equacdo que modelasse 0 comportamento
das deformagdes na armadura transversal correspondente ao ponto A do diagrama
forcavs. deslocamento axial dos pilares, realizou-se uma andlise de regressao nao-
linear com os dados dos pilares do presente trabalho e dos pilares de Cusson e
Paultre (1993). A equacdo obtida apresentou coeficiente de correlacdo, r? de
59,9% e o comportamento desta deformacdo em relagdo ao indice de

confinamento é mostrado na Figura 7.23 e expresso matematicamente pela

equacdo Eq.(7.24)

. [ \L445
EL =0369- 1131[E£J Eq.(7.24)
ty
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Figura 7.23 — Variacéo da deformagéo na armadura transversal emrelacdo ao indice
de confinamento, para o ponto A no diagrama forca vs. deslocamento axial dos pilares

Para o calculo da deformagdo na armadura transversal correspondente ao
segundo pico de forga, sugere-se o procedimento de Cusson e Paultre (1995) sem
nenhuma alteracdo. Deste modo, com base nesse procedimento, a deformacéo na
armadura de confinamento, pode ser expressa pela Eq.(7.25):

froe =V g, —(&] Eq.(7.25)

E%CC

na qua v €& o coeficiente de Poisson do concreto confinado, no ponto
correspondente & méxima tensdo e que pode ser tomado como 0,5; Egec € 0
modulo de elasticidade secante no segundo ponto de méaxima tensdo do concreto
confinado; e fie éapressdo efetiva de confinamento, dada pela Eq.(7.26):

f. =K, LCF, Eq.(7.26)

na qual

K = Eq.(7.27)

f =t [EAW i A*‘VJ Eq.(7.28)
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nas quais fic € a tensdo na armadura transversal de confinamento; s € a distancia
de centro a centro entre estribos; Agx € Agy S80 as areas da se¢éo transversal das
armaduras de confinamento, paralelas aos eixos x e 'y, respectivamente; c, e ¢, S80
as larguras do nucleo do pilar, nas diregdes x ey, respectivamente; w;, sd0 0S
espacos entre as armaduras longitudinais; ¢ € o didmetro dos estribos; e g é ataxa
de armadura longitudinal, em relacéo ao nucleo do pilar.

Novamente, para o clculo de &, Segue-se o procedimento iterativo
apresentado no Capitulo 2. Assim, pode-se inicialmente supor a tensdo fi.c como
sendo a tensdo de escoamento da armadura transversal. Em seguida trabalha-se
com as equactes Eq.(7.25) a Eq.(7.28). Verifica-se se a deformagéo &, calculada
pela equacdo Eq.(7.25) é compativel com a tensdo inicialmente adotada para ficc
através da curva tensdo deformacdo do ago utilizado. Caso ndo exista
compatibilidade entre os dois valores, refaz-se o procedimento com um novo valor

para fic.

7.3.2.Procedimento para modelagem do pilares

Para modelagem do diagrama forca vs. deformacdo dos pilares com
concretos de alta resisténcia, por meio do modelo modificado de Cusson e Paultre
(1995), apresentado acima, os pilares devem ser analisados seguindo 0s seguintes

procedimentos:

1 - considera-se a secdo transversal resistente do pilar como

sendo a secdo integra, ignorando-se o efeito do confinamento;

2 - considera-se a secdo transversal resistente do pilar como
sendo apenas a se¢do do nucleo do pilar delimitada pel os ramos mais externos dos
estribos, e a pressdo latera de confinamento deve ser calculada considerando a

deformacgdo da armaduratransversal dadapela Eq.(7.25); e

3 - o0 diagrama resultante sera formado pelas linhas externas dos

dois diagramas obtidos nos procedimentos 1 e 2.
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Para um melhor entendimento do procedimento descrito, apresenta-se na
Figura 7.24 a modelagem do pilar 5D de Cusson e Paultre (1993). Observa-se que
0 modelo modificado conseguiu predizer com elevada precisdo 0 comportamento

deste pilar.
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Figura 7.24 — Procedimento de modelagem por meio do modelo modificado de Cusson e
Paultre (1995)

Com o objetivo de avaliar as modificagdes sugeridas para 0 modelo de
Cusson e Paultre (1995), confrontou-se os diagramas forca vs. deformagéo
experimentais dos pilares ensaiados a compressao centrada da presente tese com
os fornecidos pelo modelo em questdo. Nas Figura 7.25 e Figura 7.26,
apresentam-se as curvas tedricas e experimentais forca vs. deformacdo dos pilares,

nas quais observa-se que o0 modelo em questdo, com as modificagbes sugeridas,
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conseguiu representar de modo bastante satisfatorio 0 comportamento desses
pilares. Ainda, comparando-se os diagramas apresentados nas Figura 7.25 e Figura
7.26 com os diagramas mostrados na Figura 7.15, constata-se que o modelo com

as modificacdes apresentou resultados mais condizentes.
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Figura 7.25 — Modelagem dos pilares ensaiados na presente tese com 60MPa, por meio
do modelo modificado de Cusson e Paultre (1995)
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Figura 7.26 — Modelagem dos pilares ensaiados na presente tese com 60MPa, por meio
do modelo modificado de Cusson e Paultre (1995)
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7.4.CONCLUSOES PARCIAIS

Foi observado que os diagramas obtidos por meio de corpos-de-prova
cilindricos e os prismas de concreto simples apresentaram-se divergentes, tanto no
gue diz respeito a tensdo méxima, quanto a forma do diagrama tensdo vs.
deformagdo. Ainda, os prismas de concreto apresentaram maior ductilidade que os

corpos-de-prova cilindricos.

Observou-se que o coeficiente k, € realmente influenciado pela resisténcia
do concreto, pelas taxas de armadura presente no elemento estrutural e pela taxa
de adicéo de fibras. Verificou-se que apenas os valores de k; sugeridos pelanorma
norueguesa NBR (1989) aproximaram-se dos valores experimentais. Ainda,
constatou-se que se fazem necessarios mais estudos experimentais sobre os
valores do coeficiente kp, quando da variagdo das taxas de armaduras, da

resisténcia do concreto e da taxa de adicéo de fibras metdlicas.

Mostrou-se que, mesmo para espacamentos entre estribos de 5cm, a se¢éo
resistente dos pilares de alta resisténcia corresponde a toda a secéo transversa
desses elementos. Essa observacéo foi comprovada para resisténcia do concreto
entre 50MPa e 100MPa. Observou-se também que a adicdo de fibras melhora o
trabalho conjunto entre o cobrimento e nacleo dos pilares, evitando o
desprendimento de massas de concreto do nucleo e do préprio cobrimento, mesmo

para elevadas deformacdes impostas aos pilares.

Verificou-se gue, mesmo elevando o coeficiente de Poisson do concreto, a
taxa de adi¢éo de fibras ndo aumenta os valores das deformagdes nas armaduras
transversais correspondente a forca axial maxima. Ainda, observou-se que os
valores experimentais das deformagbes das armaduras transversais, no instante
gue € atingida a forca maxima, e os valores tedricos calculados com o modelo de

Cusson e Paultre (1995) variaram de 2% a 136%, com média de 34%.

Para avaliacd do modelo de Cusson e Paultre (1995), em predizer o
comportamento dos pilares com CAR, foram utilizados 5 varidveis. Apenas para a
variavel tensdo no concreto, considerando apenas o nucleo do pilar (fe), a

diferenca entre os valores experimentais e tedricos foi inferior a 10%. Para todas
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as outras variavels, a diferenca foi aproximadamente igual ou superior a 20%.
Finalmente, observou-se que 0 modelo conseguiu representar as curvas

experimentai s apenas de forma razoavel.

A avaiacdo da ductilidade dos pilares mostrou que é possivel melhorar o
comportamento pos-pico dos pilares por meio de adicdo de fibras metdicas.
Ainda, observou-se que o indice de ductilidade, &sic/ &, N80 foi capaz de

fornecer resultados condizentes com o problema em questéo.

Finalmente, constatou-se que taxas de fibra da ordem de 0,5% foram
capazes de garantir aos pilares com concretos com f;=60M Pa a mesma ductilidade
dos pilares de referéncia e, deste modo, essa taxa sera utilizada na segunda fase do

programa experimental .



ANALISE E DISCUSSAO DOS RESULTADOS
' DOS PILARES ENSAIADOS A COMPRESSAO
N EXCENCTRICA

8.1.CONSIDERAC}(~)E8 INICIAIS

Neste capitulo sdo apresentados e discutidos os resultados experimentais
dos 15 pilares ensaiados a flexo-compressdo. Optou-se, novamente, por apresentar
amaioria dos gréficos rel acionados aos ensaios no Apéndice B, no final destatese.
Apesar dos concretos da fase um e dois apresentarem 0s mesmos tragos, decidiu-
se apresentar os resultados das duas fases separadamente. Desse modo, séo
apresentadas e discutidas, neste capitulo, as propriedades a compressao e a tragcéo

dos concretos utilizados apenas na segunda fase do programa experimental.

8.2.CARACTERISTICAS DO CONCRETO

8.2.1.Comportamento a compressao

Na Tabela 8.1 sdo apresentadas as caracteristicas dos concretos utilizados
na moldagem dos pilares. Observa-se que o concreto com f;=40M Pa apresentou
resisténcia a compressao cerca de 10% inferior ao da primeira fase do programa
experimental; contudo, a trabalhabilidade foi igual. Quanto aos concretos com
resisténcia média a compressdo de 60MPa, foi apenas observada uma pequena
diferenca na resisténcia a compresséo do concreto com 0,5% de adicéo de fibras,
10% menor a0 da primeira fase. Os abatimentos no tronco de cone desses
concretos foram praticamente 0os mesmos aos obtidos na primeira fase do
programa experimental. A temperatura ambiente, durante as concretagens, variou
entre 25°C e 30°C, e aumidade relativado ar entre 53% e 67%. Apesar da elevada
temperatura e baixa umidade durante a concretagem dos pilares com concreto com
f;=60MPa e sem adicéo de fibras, ndo foi constatada perda de trabal habilidade,

nem tampouco de resisténcia a compressao.
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Tabela 8.1- Caracteristicas dos concretos utilizados na moldagem dos pilares

Concreto Vi Sump T U W fya fo7 fojensaio
fq ()  (mm) 9] (%) (kgm’) (MPa) (MPa) (MPa)
40 0,0 195 25,0 66 2350 20,01 36,25 39,21
60 0,0 145 30,5 53 2501 46,50 57,91 66,38
60 0,5 95 26,5 67 2506 49,11 53,58 62,48

Por causa dos problemas ocorridos no cronograma de ensaios da fase um,
decidiu-se aterar o cronograma da fase dois. Desse modo, os pilares com
concretos com f;=40MPa foram ensaiados aos 14dias e aqueles com f;=60MPa

aos 23dias.

Nove corpos-de-prova cilindricos foram moldados durante as concretagens
e foram submetidos as mesmas condi¢des de cura dos pilares. Seguindo o mesmo
procedimento da fase um, trés corpos-de-prova foram ensaiados aos trés dias, trés
aos sete dias e trés nos dias dos ensai os dos pilares. Novamente, apenas 0S Corpos-
de-prova dos dias dos ensaios dos pilares foram ensaiados em equipamento com
controle de deslocamento. Estes tiveram suas deformacdes avaliadas por meio de
trés LVDT, com precisdo de 0,001mm, dispostos de forma triangular em pontos
equidistantes, tendo como comprimento de avaliagdo todos os 30cm da altura dos
corpos-de-prova. A metodologia de ensaio utilizada foi similar a da primeira fase.

N&o foram moldados prismas de concreto para ensaio a compressao nesta fase.

Da Figura 8.1 a Figura 8.3 apresentam-se o0s diagramas tensdo vs.
deformagdo dos concretos obtidos com o0s corpos-de-prova cilindricos.
Novamente, calcularam-se curvas Otimas utilizando regressdo polinomial néo-
linear com os dados dos trés corpos-de-prova cilindricos. Todas as curvas obtidas

apresentaram coeficientes de correlagdo, r?

, Superior a 96%. Em seguida,
utilizando-se os polindmios obtidos, foram calculados os indices de ductilidade
para os diversos concretos. Na Tabela 8.2 mostram-se as caracteristicas do

comportamento pds-pico dos diagramas tensdo vs. deformagéo dos concretos.
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Figura 8.1 - Diagramas tensdo vs. deformacdo do concreto com resisténcia 40MPa
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Figura 8.2 - Diagramas tensao vs. deformagé&o do concreto com resisténcia 60MPa e
Vf: 0,0%
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Figura 8.3 - Diagramas tensao vs. deformagé&o do concreto com resisténcia 60MPa e
Vf: 0,5%
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Tabela 8.2- Caracteristicas das curvas tensdo vs. deformacéo dos concretos

Concreto \% f o Eosic o5t Eco IDpss
g (%) (MPa) (%o) (%o)
40 0,0 39,2 2,84 4,66 1,638 0,804
60 0,0 66,4 371 5,06 =1,363" =0,353"
60 0,5 62,5 341 6,32 1,853 1,063

Nota: Valor obtido por extrapolagéo do diagrama tenséo vs. deformagéo

Analisando os valores dos indices de ductilidade obtidos, constata-se que
0,5% de fibrafoi capaz de prover ao concreto com resisténcia média & compressao
de 60MPa indices pouco maiores que 0s com resisténcia de 40MPa. Observa-se
ainda que os indices de ductilidade coincidem com os obtidos na primeira fase do

programa experimental .

Analisando os diversos diagramas tensdo vs. deformagdo dos concretos,
tanto da fase um do programa experimental como da fase dois, por meio do
modelo proposto no item 4.3 (capitulo 4), observou-se que a equagdo proposta
pelo FIB (1999) para o calculo da deformagdo correspondente a maxima tenséo do
concreto sempre forneceu valores bem inferiores aos obtidos experimental mente.
E, conseqlentemente, a equacdo Eq.(4.21) gque se baseou nesta equacdo proposta
pelo FIB (1999), seguiu a mesma tendéncia de valores. Esse fato pode ser
explicado, uma vez que a medicdo dessa varidvel € intrinsecamente relacionada a
metodologia de ensaio e de medicdo dos deslocamentos utilizada. Como foram
utilizados capeamentos de enxofre e comprimento de medicéo das deformagdes de
prato a prato da prensa, os valores obtidos para as deformagdes sdo superiores aos
gue seriam obtidos caso essas deformagdes fossem avaliadas por meio de clip-
gages. Esses ultimos instrumentos, usualmente utilizam como comprimento de
avaliacdo os 10cm centrais dos corpos-de-prova e deste modo néo sofre influéncia
do capeamento. Assim, para a avaliacéo do model o proposto, decidiu-se utilizar os

valores experimentais das deformacdes correspondentes a tensdo maxima.

Na Tabela 8.3 apresentam-se os valores dos indices de ductilidade obtidos
com o modelo e nas Figura 8.4 aFigura 8.6 apresentam-se 0s diagramas tedricos e
experimentais. Observa-se que as diferencas médias dos indices de ductilidade,

IDpos € &sid &, teodricos e experimentais foram de 3% e 15%, respectivamente.
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Constatando-se que o modelo conseguiu de forma satisfatéria modelar os

comportamentos dos diversos concretos.

Tabela 8.3- indices de ductilidade obtidos com o modelo proposto

Concreto fe o GosidEn  EosdEo (D)D) [Dpes IDpes  (3)/(4)
fy (MPa) (%o0) Exp.(1) Teo.(2) Exp.(3) Teo.(4)
40 39,2 2,84 1,638 1,492 0,91 0,804 0,726 0,90
60 66,4 3,71 =1,363" 1,326 0,97 =0,353" 0,495 1,40
60 62,5 3,41 1,853 2,245 1,21 1,063 1.218 1,15
Valores médios 1,03 1,15

Nota: “Valor obtido por extrapolagdo do diagrama tensdo vs. deformacéo
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Figura 8.4 — Comparacao entre os diagramas tensio vs. deformacéo do concreto com
resisténcia 40MPa com o model o proposto
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Figura 8.6 — Comparacao entre os diagramas tensio vs. deformacao do concreto com
resisténcia 60MPa e Vi=0,5% com o modelo proposto

8.2.2.Comportamento a tragao

Durante cada concretagem foram moldados quatro prismas de concreto,
com dimensdes 15cm x 15cm x 50cm, para ensaio a flex&o. Esses prismas foram
submetidos as mesmas condic¢Bes de cura dos pilares. Todos 0s quatro prismas
foram ensaiados a flexdo no dia do ensaio dos pilares. Para tanto, utilizou-se
equipamento com controle de deslocamento e as deflexdes centrais foram medidas
por dois rel égios comparadores, com precisdo de 0,001mm. O ensaio consistiu da
aplicacdo de quatro pontos de carga igualmente espacados e seguiu 0s
procedimentos sugeridos pela JSCE (1984). Na Figura 8.7 apresentam-se detal hes
do ensaio a flexdo do concreto e nas Figura 8.8 e Figura 8.9 os diagramas tenséo
de tragdo vs. deflex&o central dos prismas dos diversos concretos. Observa-se que
as resisténcias a tragdo dos concretos com resisténcia a compresséo de 40MPa e
60MPa sem e com adicdo de fibras foram 3,7MPa, 4,6MPa e 5,6MPa,
respectivamente.

Figura 8.7 — Detalhes do ensaio a flexdo do concreto
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Verificase que os concretos sem adicdo de fibras praticamente ndo
possuem comportamento pds-pico. Para esses concretos, observou-se, durante o
ensaio, 0 aparecimento de apenas uma fissura na face inferior do prisma, proximo
a0 instante em que se atingiu a forca maxima. Essa fissura propagou-se de modo
guase instanténeo até a face superior do prisma, tornando-o um mecanismo. Ja
para o concreto com adicéo de 0,5% de fibras, observa-se um comportamento
guase €asto-plastico, com comportamento poOs-pico quase horizontal, com
grandes deslocamentos. Durante os ensaios, verificou-se o surgimento de duas ou
mais fissuras no trecho central dos prismas, contudo, as fibras garantiram o
controle das aberturas dessas fissuras. Finalmente, constatou-se um aumento da

ordem de 20% na resisténcia a tragdo do concreto com resisténcia a compressao
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média de 60MPa, com adicdo de fibras, em relacdo ao concreto sem adicdo de

fibras.

Inicidlmente, foi plangada a utilizacdo do modelo de Armelin e Banthia
(1997) para modelar o comportamento a flexdo dos CRFA. Contudo, os
pesquisadores em questdo ndo apresentam os valores das constantes A, B e C para
a funcdo frook do modelo em questéo (ver Capitulo 3). Desse modo, optou-se por
utilizar o modelo de Balaguru e Shah (1992) para a resisténcia a tracdo do
concreto. Em todas as modelagens dos pilares foi considerada a resisténcia a
tracéo do concreto, tanto para 0s com, quanto para os sem adicdo de fibras de aco.
Para os pilares sem adicéo de fibras, utilizou-se 0 modelo do FIB (1999) para

modelar o comportamento atracdo do concreto.

8.3.PILARES SUBMETIDOS A COMPRESSAO EXCENTRICA

8.3.1.Comportamento global dos pilares

Os procedimentos de ensaios utilizados permitiram a obtencéo de todo o
caminho poés-pico de todos os pilares. A taxa de deslocamento sugerida pelo
RILEM TC 148-SSC (2000), mostrou-se novamente adequada para 0os ensaios dos
pilares a flexo-compressdo. Todos os ensaios foram finalizados quando era
atingido o deslocamento latera méaximo de aproximadamente 100mm. Antes do
inicio dos ensaios, as excentricidades de forca foram medidas, obtendo-se valores

de 10,4mm +=1mm, 20,0mm+1mm e 30,5mm+1mm.

As leituras dos deslocamentos mostraram-se bastante uniformes (ver
Apéndice B e Figura 6.18). Os deslocamentos medidos pelos dois LVDT
posicionados na vertical (4 e 5) praticamente foram os mesmos, ndo sendo
observadas flexdes no plano perpendicular ao da rotulagdo. Constatou-se ainda
que, com excegdo dos pilares com f;=40MPa, os deslocamentos medidos pelos
LVDT (1 e 3) posicionados na horizontal foram praticamente iguais, 0 que mostra

uniformidade na distribui¢céo do momento aplicado.

Novamente, a reutilizacdo (cinco vezes) das formas ndo se mostrou uma

metodol ogia adequada. V erificou-se que essas se danificaram e durante a Ultima
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concretagem (pilares de referéncia com concreto com f;=40M Pa), um dos sarrafos
de pinos rompeu, e assim, imperfeicbes geométricas nos pilares foram geradas.
Por esse motivo, os pilares de referéncia apresentaram secéo transversal com

dimensdes variando entre 14,5cm e 16¢cm.

Problemas na vibracdo do concreto foram observados no pilar P360505.
Este apresentou vazios na regido a meia altura em trés faces do pilar. Por serem
vazios de dimensbes consideravels, realizou-se um reparo, utilizando resina
epoxidica, cuja resisténcia a compressdo maxima era de 60MPa, atingida aos trés

dias.

A instrumentacdo utilizada mostrou-se adequada. Em alguns pilares,
alguns extensdmetros dispostos tanto na armadura longitudina como na
transversal, danificaram-se durante a concretagem. Assim, observase, no
Apéndice B, que em aguns diagramas ndo foram apresentadas as leituras de
alguns extensdmetros. Como era esperado, o sinal do extensdmetro disposto no
concreto foi perdido instantes antes de ser atingida a forca maxima. Esse fato
ocorreu, em alguns casos, por destacamento desse instrumento e, em outros, por
desprendimento do cobrimento de concreto a que ele estava fixado. Mesmo se
sabendo que o0 sina desse extensdmetro seria perdido para valores de forca
proximos ao da maxima, decidiu-se por utiliza-lo na posicdo em questdo, apenas
com o objetivo de se ter controle maior do instante em que se atingia a forga

maxima resistente pelos pilares.

Os colares metdicos, dispostos nas extremidades dos pilares,
apresentaram desempenho excepcional. Além de fixarem os pilares as rotulas,
garantiram a integridade das extremidades dos pilares, ndo sendo observada
nenhuma fissura no concreto nessas regies.

Todos os pilares, com excecéo dos de referéncia, apresentaram ruptura no
ponto médio ao longo de suas alturas. A ruptura dos trés pilares de referéncia
ocorreu a aproximadamente 40cm da extremidade superior, onde a segéo
transversal dos pilares apresentava dimensdes h=14,7cm e b=14,9cm. Na Figura
8.10 sdo mostrados detalhes do modo de colapso dos pilares ensaiados a flexo-

Ccompressao.



Capitulo VIII - Andlise e discussdo dos resultados dos pilares ensaiados a compressdo 179
excéntrica

~

Modo de Ruptura dos pilares de referéncia

Vista geral

Detalhes do lado tracionado e comprimido d pilar

Figura 8.10 — Detalhes do modo de colapso dos pilares submetidos a compressao
excéntrica

Observou-se que a regido mais comprimida da secdo transversal dos
pilares ensaiados a flexo-compressdo comportou-se de modo semelhante ao
verificado para os pilares submetidos a compressdo centrada. Grandes massas de
concreto desprenderam-se dessa regido nos pilares sem adicdo de fibras e com
espacamento de entre estribos de 15cm. Nos pilares sem adicdo de fibras e com
espacamento entre estribos de 5cm, observou-se 0 descolamento do cobrimento,
logo apos ser atingida a forga maxima, e a formagdo de um nucleo resistente
delimitado pelos estribos. Toda a regido nuclear desses pilares permaneceu integra
a0 término dos ensaios. Finalmente, ndo foi observado desprendimento do

cobrimento, nem tampouco de grandes massas de concreto durante o ensaio dos
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pilares com adicdo de fibras. Apesar do elevado grau de fissurag8o, toda a secéo
transversal destes pilares permaneceu integra apds o termino dos ensaios, mesmo
para aqueles com espacamentos entre estribos de 15cm. Na Figura 8.11,

apresentam-se detalhes das regides de ruptura dos pilares com e sem adicdo de
fibras.

Pilares com adicdo de fibras
Figura 8.11 — Detalhes do descolamento dos cobrimentos nos pilares com e sem adi¢cdo
de fibras de ago e submetidos & compressio excéntrica

Em todos os pilares 0 modo de colapso foi caracterizado por flexo-
compressao. Nos pilares com excentricidades de forca de 1cm e 2 cm, aruptura se
iniciou com 0 esmagamento do concreto na face mais comprimida, seguido pelo
surgimento de fissuras de tracdo na face menos comprimida e a formagdo de uma
rétula plastica. Verificou-se, durante os ensaios desses pilares, que toda a se¢do
transversal permanecia comprimida até ser atingida aforcamaxima. A partir desse

instante, observou-se uma inversdo do sina das tensbes na regido menos
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comprimida da secéo transversal, isto €, a regido gue antes se apresentava sob
tensdes de compressdo, subitamente passou a ser submetida a tensbes de tragéo.
Maiores detalhes do esmagamento do concreto e do aparecimento de fissuras de

tracéo podem ser observados na Figura 8.10.

Nos pilares com excentricidade de forca de 3cm, observou-se que a se¢céo
transversal se apresentava, desde o inicio do ensaio, parcialmente submetida a
tensdes de compressao e tragdo. Esse comportamento ja era esperado, umavez que
aforcaresultante, nesses pilares, encontrava-se fora do nicleo central. Entretanto,
observou-se que, até 75% da forca maxima, as tensdes de tracdo apresentavam
intensidades inferiores a resisténcia a tragdo do concreto. A partir deste ponto,
observou-se o surgimento de fissuras de tracéo na face tracionada do pilar.

O comportamento a flambagem das barras da armadura longitudina foi
semel hante ao observado nos pilares ensaiados a compressao centrada. Observou-
se, em todos os pilares ensaiados a compressao excéntrica, que apenas as barras da
armadura longitudinal disposta na face mais comprimida flambaram. A
flambagem dessas barras sempre ocorreu depois de ter sido atingida a forca
maxima dos pilares e de modo bem mais abrupto que nos pilares ensaiados a
compressdo centrada. Novamente, 0 comportamento mais critico foi observado
nos pilares com espacamento entre estribos de 15cm e, nos pilares com adicdo de
fibras, constatou-se que a flambagem ocorreu mais tardiamente. Detahes da
flambagem das barras da armadura longitudinal podem ser observados na Figura
8.11.

8.3.2.Avaliacéo do sistema de apoio

O pré-requisito primordial, para que 0 ensaio de flexo-compressdo forneca
bons resultados, consiste na capacidade do sistema de apoio em transferir
integralmente 0 momento externo ao pilar. Isto significa que esses aparelhos
devem possuir rigidez a rotacdo nula. Assim, a eficiéncia dos aparelhos de apoios
pode ser avaliada por meio do calculo dos momentos externos e internos. Desse

modo, para o sistema ser eficiente, 0 momento externo aplicado deve ser igual ao
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momento interno resistido pelo pilar. Esse equilibrio pode ser expresso
matematicamente pela Eq.(8.1):

Ms(X) = Mg(X) Eq.(8.1)
na qual Mg(x) e Mg(X) sGo 0s momentos solicitante e resistente em uma dada segéo
transversal do pilar, respectivamente.

O momento externo aplicado pode ser calculado como sendo o produto da
forca resultante aplicada pela soma da excentricidade imposta com o

deslocamento lateral de segunda ordem do pilar. Assim, tem-se:

M.(X)=F [{e+e,(X) Eq.(8.2)
na qua F é a resultante da forgca externa aplicada, e € a excentricidade da forca
resultante e ex(X) € a funcdo da deflexdo lateral do pilar. Os deslocamentos de
segunda ordem do pilar podem ser aproximados por uma funcdo senoidal,

expressa pela Eq.(8.3):
e, (x) = a@en(”—LD(j Eq.(8.3)

na qual a é a deflexdo maxima localizada no ponto médio ao longo da altura do
pilar; L é o comprimento de flambagem do pilar, medido do centro de rotacdo do
apoio superior ao centro de rotagdo do apoio inferior; e X é a posi¢éo de uma secéo
transversal genérica ao longo da atura do pilar, medido a partir do centro de
rotacéo do apoio inferior.

O momento resistente da secdo transversal € dado pelo produto da
curvatura da secdo transversal pelo indice de rigidez do pilar, podendo ser escrito
pela Eq.(8.4):

M . (x) = -E, 00 Zae;gX) =—E.0 G‘sl(x);ligz(x) Eq.(8.4)
na qua E; € o médulo de elasticidade do concreto, | € o momento de inércia da
secdo transversal, &(X) € a deformacdo na face menos comprimida da secéo
transversal, &(x) é a deformagdo na face mais comprimida da secéo transversal, e
h é a profundidade da secdo transversal, medida de face a face do pilar.
Calculando-se a derivada segunda da equacgéo Eq.(8.3) e substituindo o resultado
na Eq.(8.4), obtém-se:
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M (x) = E, [ g% men| 7 = g, 0¥ &X Eq.(8.5)
L2 L h

Analisando a equagdo EQ.(8.5) observa-se que 0os maximos momentos,
solicitante e resistente, atuantes ocorrem na secéo a meia atura do pilar, isto €,
x=L/2. Assim, substituindo esse valor nas equagdes EQ.(8.2) e Eq.(8.5), tem-se

que:

L/2)-&,(L/2
MR_M:ECDEBL@:—ECDL&( )hZ( )

Mg, =Fe+te,(L/2)=F[{e+a)

Eq.(8.6)

Adotando que as hipdteses de Kirchoff (se¢fes planas permanecem planas
e perpendiculares a linha neutra) séo validas para os pilares analisados até a forca
maxima; considerando os diagramas de deformagdes das armaduras dos pilares
com concretos com resisténcia média a compressdo de 60MPa (Apéndice B); e
extrapolando os valores destas deformagdes para as faces do pilar, constata-se que
as deformacBes no concreto ndo ultrapassaram o valor de 3%., até a forca
correspondente a 95% da forca méxima. Para valores de deformacéo até 3%o,
observa-se que 0os modul os de el asticidade do concreto com f;=60M Pa, com e sem
fibras, sdo praticamente constantes (ver Figura 8.5 e Figura 8.6) e iguais a
aproximadamente 21GPa e 20GPa, respectivamente. Verifica-se, ainda, que ataxa
de armadura transversal ndo interfere no comportamento do trecho ascendente do
diagramaforcavs. deslocamento transversal dos pilares.

Finalmente, observa-se que, para os pilares submetidos a forcas com
excentricidades de 1lcm e 2cm, todas as segbes transversais permanecem
integralmente comprimidas até a forga méxima. Desse modo, 0 momento de
inércia pode ser calculado considerando-se toda a secdo transversal do pilar.
Assim, realizando-se a homogeneizagdo da secdo transversal, obtém-se que o
momento de inércia desses pilares é aproximadamente 5,492.10°m?",

Procurando avaliar a eficiéncia dos aparelhos de apoio utilizados, foram
calculados os momentos solicitantes e resistentes de oito pilares ensaiados.
P160150, P260150, P16050, P26050, P1601505, P2601505, P160505 e P260505.
Para tanto, foram utilizados a equacdo Eq.(8.6) e os diagramas forca vs.

deslocamento transversal e forga vs. deformagdo na armadura longitudinal desses
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pilares ensaiados. Nas Figura 8.12 e Figura 8.13, apresentam-se as curvas forcavs.

momentos fletores interno e externo dos pilares em questéo.
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Figura 8.12 — Diagramas for¢ca vs. momentos fletores dos pilares com concretos com
f4=60 e Vf=0,0%, e submetidos a excentricidades de 1cme 2cm.
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Figura 8.13 — Diagramas for¢ca vs. momentos fletores dos pilares com concretos com
f4=60 e Vf=0,5%, e submetidos a excentricidades de 1cm e 2cm

Verifica-se que os diagramas dos momentos solicitantes e resistentes dos
pilares apresentaram-se praticamente coincidentes. Em apenas dois pilares
(P160150 e P260150), observou-se que o diagrama do momento resistente
calculado por meio das deformagdes nas armaduras distanciou-se do diagrama do
momento solicitante, como também do diagrama do momento resistente calculado

por meio da deflexdo lateral do pilar. Apesar de ser observada elevada
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discrepancia entre esses diagramas para a forca de aproximadamente 500kN, os

diagramas tendem ao mesmo momento fletor quando € atingida a forca maxima.

Como conclusdo, pode-se afirmar que o sistema de apoio apresentou
elevada eficiéncia, conseguindo transferir para o pilar de modo integra o

momento solicitante.

8.3.3.Armadura longitudinal

Analisando os diagramas forca vs. deformacdo na armadura longitudinal,
apresentados no Apéndice B, observa-se que, no trecho ascendente dos diagramas
dos pilares ensaiados com excentricidade de forca de 1cm, todas as barras da
armadura longitudinal encontravam-se comprimidas. Contudo, atingida a forga
maxima, o sinal das deformacdes das barras menos comprimidas se inverte e, a
partir desse ponto, observam-se deformagdes de tracdo. A maxima deformagéo de
compressao das barras da face menos comprimida dos pilares ensaiados com 1cm
de excentricidade de forca foi em média de 0,7%o, €, ap0s a forca méxima, essas
barras atingiram o escoamento por tracdo em todos os pilares. Ja para as barras
junto a face menos comprimida desses pilares, verificou-se que em todos os
ensaios estas atingiram o escoamento sob tensdes de compressdo. O mesmo
comportamento dos pilares ensaiados com 1cm de excentricidade foi observado
para os pilares ensaiados com 2cm. A maxima deformacdo de compressdo das
barras da face menos comprimida desses pilares foi em média de 0,35%o, €, apos a
forca maxima, estas também atingiram o escoamento por tracdo. Novamente,
todas as barras junto a face menos comprimida atingiram o escoamento sob

tensdes de compressao.

A inversdo do sinal nas barras dispostas préximas a face menos
comprimida dos pilares, que foram ensaiados com excentricidade de forca de 1cm
e 2cm, pode ser explicada pelo fato de que, nas proximidades daforca maxima, os
deslocamentos laterais elevam-se rapidamente. Esse rdpido aumento nos
deslocamentos laterais é causado pelo esmagamento do concreto e a formagdo de
uma rétula pléstica a meia altura do pilar. Como consequiéncia, observa-se que o

momento de segunda ordem também € rapidamente incrementado, fazendo com
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gque o efeito de flexdo se sobreponha ao de compressdo, resultando no
aparecimento abrupto de tensdes de tracdo nos pilares. Lee e Son (2000) também
observaram esse comportamento tanto para pilares curtos (indice de esbeltez igual

a19), como para pilares esbeltos (indices de esbeltez igual a61).

Finalmente, nos pilares ensaiados com 3cm de excentricidade de forca,
nota-se que, por causa do elevado efeito da flexdo, as barras dispostas proximas a
face menos comprimida j& se encontravam tracionadas desde o inicio do ensaio e
atingiram o escoamento logo apo6s a forca méaxima. Constata-se, também que,
antes de ser atingida a forca méxima, as barras junto a face menos comprimida

desses pilares ja se encontram escoando sob tensdes de compressao.

8.3.4.Deformacdes na armadura transversal

Os diagramas forcga vs. deformagdo na armadura transversal dos pilares séo
apresentados no Apéndice B. As andlises das deformacfes dessas armadura foi
realizada conjuntamente com os diagramas forca vs. deformagdo na armadura
longitudinal e separadamente para cada ramo do estribo, seguindo a disposicéo

dos extensometros apresentada na Figura 8.14.

Observa-se, de modo gera, em todos os trechos ascendentes dos
diagramas, que as deformacdes transversais do concreto sdo pequenas e ndo sao
capazes de conduzir os estribos a0 escoamento. Para esse trecho dos diagramas,
observa-se que, na grande maioria dos pilares, as deformagdes no ramo SG2 dos
estribos sdo de compressao, porém, seus valores sdo desprezivels. Os ramos SG1 e
SG3 apresentavam-se tracionados, contudo, os valores das deformagbes nédo
ultrapassam cerca de 20% da deformacéo de escoamento do ago. O ramo SG4 dos
estribos € o que se apresenta mais deformado, atingindo, em alguns pilares, valor

de cerca de 80% da deformacdo de escoamento do aco.
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SG3

SG4 ’/l\ﬂ $G2

SG1
Figura 8.14 — Disposi¢éo dos extensdmetr os na armadura transver sal

Como comentado no item 8.3.1, observa-se, nos diagramas das armaduras
longitudinais (ver Apéncide B), que nos pilares ensaiados com excentricidades de
lcm e 2cm, toda a sec@o transversal permanecia comprimida até ser atingida a
forca maxima. Nesse instante, observou-se a inversdo do sina das deformagdes
nas duas barras da armadura longitudinal localizadas junto a face menos
comprimida dos pilares. 1sso significa que a linha neutra, que antes se encontrava
fora da secéo transversal, passou para dentro da secdo, gerando regifes no
concreto submetidas a tensdes de tracéo. Esse fato foi evidenciado, durante os
ensaios, com o surgimento de fissuras de tracdo no concreto na face menos
comprimida dos pilares em questéo. A partir deste instante observou-se que esses
pilares comportaram-se de modo semelhante aos ensaiados com excentricidade de
3cm. Com a elevacdo dos deslocamentos axiais impostos aos pilares, apds ser
atingida a forca méxima, verificou-se o gradativo e completo esmagamento do
concreto na face mais comprimida e, na face menos comprimida do pilar, o
progressivo aumento das aberturas de fissuras de tragdo. Observou-se ainda que,
em alguns pilares, fissuras de tragdo surgiram exatamente na se¢do transversal que
continha o estribo instrumentado, ou nas proximidades dessa secdo. Em outros
pilares, verificou-se o aparecimento de fissuras alguns centimetros acima e abaixo
dessa secéo transversal, formando um pequeno bloco de concreto ndo fissurado,
contendo o estribo instrumentado. Analisando esses dois casos ocorridos,
constata-se que, no primeiro, a presenca de grandes vazios na se¢do transversal,
provocados pelas fissuras, impede que as deformagdes transversais do concreto,
oriundas da face mais comprimida do pilar, sgjam capazes de provocar grandes
deformacbes nos ramos SG2, SG1 e SG3 dos estribos. JA no segundo caso, o bloco

de concreto ndo fissurado garante que a expansao lateral do concreto, daface mais
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comprimida do pilar, solicite os estribos de forma um pouco mais uniforme e,

assim, os ramos SG1, SG2 e SG3 sgjam mais solicitados.

Com base no exposto, observa-se que em apenas alguns pilares 0 ramo
G2 dos estribos atingiu 0 escoamento, para intensidades de forcas da ordem de
20% da forca maxima no trecho descendente do diagrama forca vs. deformacéo.
Apesar disso, observou-se que as barras da armadura longitudinal, localizadas na

face menos comprimida desses pilares, encontravam-se tracionadas.

Em virtude do elevado grau de esmagamento do concreto, apds ser atingida
a forca méxima, verificase que a deformacdo no ramo SG4 dos estribos
rapidamente atingia o valor correspondente a deformacéo de escoamento do aco, e

gue apenas no pilar P1601505 esse ramo do estribo ndo atingiu o escoamento.

Em 60% dos pilares ensaiados, observou-se 0 escoamento dos ramos dos
estribos paralelo ap plano de flex8o, SG1 e SG3, no trecho descendente do
diagrama forca vs. deformacdo, para intensidades de forcas da ordem de 60% da

forca maxima.

A andlise da influéncia da taxa de armadura transversal, taxa de adi¢cdo de
fibras e a excentricidade da forca aplicada nas deformacbes na armadura
transversal dos pilares ensaiados a flexo-compressdo foi redizada para trés
intensidades de forca: 1- a forca correspondente a 95% da forca maxima no trecho
ascendente do diagrama forca vs. deslocamento; 2- a forca méxima; e 3- a forga
correspondente a 85% da forca maxima no trecho descendente do diagrama forca
vs. deslocamento. Para a avaliacdo das deformagbes nos ramos dos estribos
paralelos ao plano de flexdo, foi utilizada a média dos extensdbmetros SG1 e SG3.
Todas as deformagdes foram parametrizadas por meio da leitura do extensdmetro
G4 do pilar P160150.

Na Tabela 8.4, apresentam-se as deformagdes na armadura transversal para
a intensidade de forca correspondente a 95% da forca maxima no trecho
ascendente do diagrama forca vs. deslocamento dos pilares. Verificase que
nenhum ramo do estribo central atingiu a deformacéo de escoamento do ago

(6=3,26%0) para esta intensidade de forca As maiores deformacbes sdo
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observadas no ramo do estribo paralelo a face mais comprimida do pilar (SG4),
gue na média atingiam cerca de 26% da deformacéo de escoamento do aco. No
ramo paralelo a face menos comprimida do pilar as deformagbes eram
praticamente nulas, e na maioria dos casos observa-se uma pequena deformacéo
de compressdo. Ja nos ramos paralelos ao plano de flexdo, as deformagtes do aco

ndo ultrapassavam 10% da deformagéo de escoamento.

Tabela 8.4- Deformacao na armadura transversal para 95% da forga méxima no trecho
ascendente

Pil & (%) SG4 SGZ &;1 + &;3
ilar =, <, % G, G, 2[SG,

P160150 0,5625* - 0,2383 1,00 - 0,42
P1601505 0,6828 - 0,2991 1,21 - 0,53
P16050 0,5816 0,0709 0,3123 1,03 0,13 0,56
P160505 0,8660 0,0381 0,3350 1,54 0,07 0,60

Valores médios 1,20 0,08 0,45
P260150 0,6405 -0,0295 0,1752 1,14 -0,05 0,31
P2601505 0,8410 -0,0242 0,2521 1,50 -0,04 0,45
P26050 0,6414 -0,0262 0,2247 1,14 -0,05 0,40
P260505 0,7993 -0,0209 0,2535 1,42 -0,04 0,45

Valores médios 1,23 -0,04 0,31
P360150 0,6904 -0,0161 0,0927 1,23 -0,03 0,16
P3601505 1,8030 0,0482 0,2423 3,21 0,09 0,43
P36050 0,6356 -0,0442 0,1327 1,13 -0,08 0,24
P360505 1,8487 -0,1585 0,2953 3,29 -0,28 0,52

Valores médios 2,21 -0,04 0,16

Avdiando detalhadamente o efeito das varidveis estudadas nas
deformagdes dos estribos, observa-se que a taxa de armadura transversal néo
alterou as deformagdes nos ramos SG4 e SG2 dos estribos. Em adicdo, observa-se
um pequeno aumento nas deformacdes nos ramos SG1 e SG3, quando da el evacéo

dataxa de armaduratransversal.

N&o se observou influéncia da taxa de adicéo de fibras nas deformagdes do
ramo SG2 dos estribos. Ja para os ramos SG1, SG3 e SG4, verifica-se um pequeno
aumento nas deformacdes quando ocorre a elevacdo da taxa de adicdo de fibrase a
resultante da for¢a de compressdo permanece dentro do nucleo central. Entretanto,
guando a resultante da forca de compressdo encontrou-se fora desta regido

(e=3cm), observa-se que a elevacdo da taxa de adicdo de fibras aumentou em 2,75
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vezes a deformacdo no ramo SG4 e em 2,4 vezes a deformagdo nos ramos SG1 e
53 dos estribos.

Com a elevacdo da excentricidade da forca resultante, as deformacfes no
ramo SG2 dos estribos continuaram muito proximas de zero, aparentemente ndo
sendo influenciadas por essa variavel. Porém, observou-se uma pequena elevacéo
da deformagcdo no ramo SG4. Entretanto, quando a excentricidade da forca
ultrapassa o limite do nacleo central, observa-se um aumento acentuado nas
deformagbes nesse ramo dos estribos. Em contrapartida, é verificado um
decréscimo quase que linear nas deformacfes dos ramos SG1 e SG3 dos estribos

com aelevagdo da excentricidade.

Na Tabela 8.5, apresentam-se os valores as deformagbes na armadura
transversal para a intensidade de forca correspondente a forca méxima resistida
pelos pilares. Observa-se que também para esta intensidade de forca, nenhum
ramo dos estribos atingiu a deformacéo de escoamento. As deformacdes nos
ramos SG1, SG2 e SG3 dos estribos permaneceram praticamente inalteradas.

Entretanto, as deformagfes no ramo SG4 elevaram-se, em média, 45%.

Tabela 8.5- Deformacdo na armadura transversal para forca méaxima

Pil & (%) SG4 SGZ &;1 + &;3
nar G, G, % G, G, 205G,

P160150 0,8003* - 0,2640 1,00 - 0,33
P1601505 1,0713 - 0,3620 1,34 - 0,45
P16050 0,9362 0,0186 0,3891 1,17 0,02 0,49
P160505 1,4691 -0,0409 0,4370 1,84 -0,05 0,55

Valores médios 1,34 -0,01 0,45
P260150 0,9136 -0,0452 0,1819 1,14 -0,06 0,23
P2601505 1,1129 -0,0414 0,2800 1,39 -0,05 0,35
P26050 1,1339 -0,0472 0,2340 1,42 -0,06 0,29
P260505 1,3573 -0,0566 0,2895 1,70 -0,07 0,36

Valores médios 1,41 -0,06 0,31
P360150 0,8797 -0,0052 0,0761 1,10 -0,01 0,10
P3601505 2,2199 0,0689 0,1789 2,77 0,09 0,22
P36050 0,8982 -0,0371 0,1334 1,12 -0,05 0,17
P360505 2,5608 -0,1792 0,3906 3,20 -0,22 0,49

Valores médios 2,05 -0,05 0,24
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Para esta intensidade de forca, observou-se, novamente, que a taxa de
armadura transversal ndo influenciou nas deformagdes do ramo SG2 dos estribos,
como também, ocorreu pequeno aumento nas deformagdes nos ramos SG1 e SG3
guando da elevacdo desta. Ao contrario do observado na Tabela 8.4, verifica-se
agui um pegueno aumento nas deformagdes no ramo SG4 quando da elevacdo da
taxa de armadura transversal. Os modos de influéncia da adicdo de fibras
metadlicas e da excentricidade da forca ndo se alteraram com o0 aumento da

intensidade de forca.

Na Tabela 8.6, apresentam-se as deformagdes na armadura transversal para
a intensidade de forca correspondente a 85% da forca maxima no trecho
descendente do diagrama forca vs. deslocamento dos pilares. Verifica-se que, na
média, as deformagdes do ramo SG4 dos estribos correspondem a valores
superiores ou muito préximos da deformacdo de escoamento. As deformagdes no
ramo SG2 continuam praticamente nulas, porém, é observado que a maioria dos
pilares ja apresentavam tensdes de tracdo nesse ramo para este ponto do ensaio.
Também é observado um expressivo aumento nas deformagfes dos ramos SG1 e
SG3, contudo, ndo ultrapassavam o valor de 50% da deformacéo de escoamento
do aco. Os modos de influéncia das varidveis estudadas praticamente se

mantiveram também para este ponto de analise.

8.3.5.Avaliacdo da capacidade resistente dos pilares

Na Figura 8.15 apresentam-se os diagramas paramétricos forca vs.
excentricidade relativa da forca atuante nos pilares ensaiados. Os pontos dos
diagramas relativos a excentricidade nula foram obtidos a partir dos resultados dos
ensaios dos pilares da primeira fase do programa experimental. Analisando os
diagramas, observa-se que o comportamento da variagdo da capacidade de forca
resistente dos pilares em relagdo a excentricidade relativa é praticamente linear.
Todas as séries de pilares apresentaram 0 mesmo comportamento, ndo sendo
observada interferéncia da taxa de armadura transversal, nem tampouco da taxa de

adicdo de fibra. Por meio de andlise de regressdo, obteve-se uma equacéo
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polinomial de grau um, com 99% de correlacdo, considerando todas as séries de
pilares. Excentricidades relativas de 10% e 20% implicaram em reducdo da forca

resistente de aproximadamente 27% e 53%, respectivamente.

Tabela 8.6- Deformacao na armadura transversal para 85% da forga méxima no trecho
descendente

Pil & (%) SG4 SGZ &;1 + &;3
nar G, G, % G, G, 205G,

P160150 2,9520* - 1,0400 1,00 - 0,45
P1601505 2,0480 - 1,0398 0,69 - 0,45
P16050 3,1330 0,0176 1,3384 1,06 0,01 0,58
P160505 2,9351 0,0657 1,2421 0,99 0,02 0,54

Valores médios 0,94 0,01 0,51
P260150 3,7612 0,0543 1,5973 1,27 0,02 0,70
P2601505 5,2716 -0,0595 1,0329 1,79 -0,02 0,45
P26050 3,7732 -0,0048 0,2008 1,28 0,00 0,09
P260505 2,7937 -0,0918 1,0646 0,95 -0,03 0,46

Valores médios 1,32 -0,01 0,42
P360150 2,3431 0,0904 0,3317 0,79 0,03 0,14
P3601505 6,3121 0,5765 1,4173 2,14 0,20 0,62
P36050 2,7496 0,27618 0,6538 0,93 0,09 0,28
P360505 3,5657 -0,0399 0,5963 1,21 -0,01 0,26

Valores médios 1,27 0,08 0,33

Objetivando-se verificar 0 comportamento da variacdo da capacidade de
forca resistente dos pilares, com concretos de resisténcia a compressao de 20MPa
e 40MPa, em relacdo a excentricidade relativa, calcularam-se as perdas de forca
resistente de pilares com as mesmas caracteristicas fisicas e geométricas dos
ensai ados experimentalmente, com o auxilio do programa ANAPROT. Para tanto,
foi considerado o diagrama tensdo vs. deformacéo do concreto, sugerido pelo FIB
(1999), e os diagramas experimentais dos agos apresentadas no Capitulo 6, item
6.2.3. Na Figura 8.16 sdo apresentados os diagramas paramétricos forca vs.
excentricidade relativa, para os pilares com concretos com resisténcia de 20MPa e
40MPa. Veificase que o comportamento da perda de capacidade de forca
resistente dos pilares com concretos de resisténcia usua € similar ao
comportamento dos pilares de ata resisténcia ensaiados experimentalmente.
Entretanto, observa-se que essa perda de capacidade é um pouco menos acentuada
para os pilares de resisténcia usual. Excentricidades relativas de 10% e 20%

implicaram em reducéo da forca resistente de aproximadamente 21% e 41%,
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respectivamente. N&o foram utilizados os pilares de referéncia para a andlise
acima, uma vez que o modo de colapso destes foi diferenciado por causa de

imperfei cbes geométricas.
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Figura 8.15 — Diagramas forca paramétrica vs. excentricidade relativa dos pilares

submetidos a flexo-compressdo
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Figura 8.16 — Diagramas forca paramétrica vs. excentricidade relativa para pilares
com concretos de 20MPa e 40MPa segundo o FIB (1999)

Para avaliar a forca e 0 momento fletor maximos resistentes dos pilares
ensaiados a flexo-compressdo, foi utilizado o programa ANAPROT, bem como
utilizaram-se as propriedades mecanicas dos agos, obtidas experimentalmente, e

apresentadas no Capitulo 6, item 6.2.3. Os diagramas dos concretos foram



Capitulo VIII - Andlise e discussdo dos resultados dos pilares ensaiados a compressdao 194
excéntrica

modelados pelos modelos do FIB (1999), pelo modelo proposto para o CRFA no
Capitulo 4 e pelo modelo de Cusson e Paultre (1995).

Para o0 modelo do FIB (op. cit.) e o modelo para o CRFA foi adotado o
coeficiente k, calculado segundo a norma norueguesa NBR (1989) e considerando
as resisténcias a compressdo do concreto apresentadas na Tabela 8.1. Para o
modelo de Cusson e Paultre (1995) também utilizaram-se as resisténcias a
compressao do concreto apresentadas na Tabela 8.1, contudo, o coeficiente k, foi
tomado como aquele sugerido pelo ACI (1989). Além disso, para 0 modelo de

Cusson e Paultre (1995) considerou-se apenas a &rea de concreto do nucleo Ac..

Os pilares foram discretizados por meio de 20 elementos finitos de viga
(ver Capitulo 4). Na modelagem dos pilares de referéncia, consideraram-se as
imperfeicOes de geometria das segOes transversais ao longo de toda a altura,

avaliadas experimentalmente a cada 10cm.

Na Tabela 8.7, na Tabela 8.8 e na Tabela 8.9, apresentam-se as forgas e
momentos fletore maximos tedricos e experimentais segundo os modelos do FIB

(1999), modelo parao CRFA e Cusson e Paultre (1995), respectivamente.

Tabela 8.7 — Capacidade resistente dos pilares ensaiados a flexo-compressio segundo
FIB(1999)

Pilar Aep Mep Mieo M teo Feo Fteo Fieo

(mm (kN.cm)  (kN.cm) M exp (KN) (KN) Fexp
P140 7,936 1508 1487 0,99 823 810 0,98
P240 10,453 1988 2064 1,04 653 722 1,11
P340 12,156 2134 2462 1,15 500 629 1,26

Valores médios 1,06 1,12
P160150 6,725 1803 1855 1,03 1053 1031 0,98
P260150 9,560 2586 2555 0,99 875 838 0,96
P360150 13,222 3159 2959 0,94 722 656 0,91
P16050 8,494 2054 1855 0,90 1087 1031 0,95
P26050 10,763 2644 2555 0,97 859 838 0,98
P36050 11,863 2901 2959 1,02 685 656 0,96
P1601505 7,170 2076 1788 0,86 1182 980 0,83
P2601505 9,750 2760 2455 0,89 928 799 0,86
P3601505 11,881 2880 2817 0,98 679 643 0,95
P160505 8,510 2060 1788 0,87 1089 980 0,90
P260505 10,264 2835 2455 0,87 937 799 0,85
P360505 10,883 2505 2817 1,12 605 643 1,06

Valores médios 0,95 0,93
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Tabela 8.8 — Capacidade resistente dos pilares ensaiados a flexo-compressdo segundo o
modelo para CRFA

Pilar Aop Mep Mieo Mieo. Fexp Fieo Feo
(mm) (kN.cm) (kN.cm) M exp (kN) (kN) Fexp

P140 7,936 1508 1160 0,77 823 768 0,93
P240 10,453 1988 1724 0,87 653 670 1,03
P340 12,156 2134 2053 0,96 500 578 1,15
Valores médios 0,87 1,04

P160150 6,725 1803 1742 0,97 1053 984 0,93
P260150 9,560 2586 2426 0,94 875 797 0,91
P360150 13,222 3159 2809 0,89 722 622 0,86
P16050 8,494 2054 1742 0,85 1087 984 0,91
P26050 10,763 2644 2426 0,92 859 797 0,93
P36050 11,863 2901 2809 0,97 685 622 0,91
P1601505 7,170 2076 1814 0,87 1182 996 0,84
P2601505 9,750 2760 2512 0,91 928 817 0,88
P3601505 11,881 2880 2914 1,01 679 665 0,98
P160505 8,510 2060 1814 0,88 1089 996 0,91
P260505 10,264 2835 2512 0,89 937 817 0,87
P360505 10,883 2505 2914 1,16 605 665 1,10
Valores médios 0,94 0,92

Tabela 8.9 — Capacidade resistente dos pilares ensaiados a flexo-compressio segundo
Cusson e Paultre(1995)

Pilar Aep Mep Mieo M teo Fep Fteo Fieo

(mm (kN.cm)  (kN.cm) M exp (KN) (KN) Fexp
P140 7,936 1508 1124 0,75 822 542 0,66
P240 10,453 1988 1566 0,79 653 475 0,73
P340 12,156 2134 1840 0,86 500 414 0,83

Valores médios 0,80 0,74
P160150 6,725 1803 1542 0,86 1053 865 0,82
P260150 9,560 2586 2116 0,82 875 690 0,79
P360150 13,222 3159 2458 0,78 722 542 0,75
P16050 8,494 2054 1682 0,82 1087 854 0,79
P26050 10,763 2644 2209 0,84 859 691 0,80
P36050 11,863 2901 2514 0,87 685 570 0,83
P1601505 7,170 2076 1502 0,72 1182 821 0,69
P2601505 9,750 2760 2037 0,74 928 660 0,71
P3601505 11,881 2880 2343 0,81 679 533 0,78
P160505 8,510 2060 1615 0,78 1089 819 0,75
P260505 10,264 2835 2108 0,74 937 670 0,72
P360505 10,883 2505 2403 0,96 605 558 0,92

Valores médios 0,81 0,78

Analisando os resultados experimentai s apresentados, observa-se que tanto
a adicéo de fibras metdlicas como o0 aumento da taxa de armadura transversal néo
melhoraram a capacidade resistente dos pilares. Verifica-se que, tanto as forgas,
guanto os momentos Maximos resistentes praticamente mantiveram 0s mesmos

valores entre as séries dos pilares com concretos de alta resisténcia.
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Analisando os dados apresentados na Tabela 8.7, observa-se que o modelo
do FIB (op. cit.) conseguiu predizer tanto os momentos fletores méximos quanto
as forcas maximas dos pilares com boa precisdo. Verificase que foi possivel
predizer os momentos e forcas maximas resistentes dos pilares de referéncia,
apesar das imperfeicdes geomeétricas. As diferencas médias entre os momentos e
forcas méximas tedricas e experimentais para esses pilares foram de apenas 6% e
12%, respectivamente. Boa concordancia também foi observada entre pilares com
CAR, sendo a diferenca média entre os valores tedricos e experimentais dos

momento e forcas maximas da ordem de 5% e 7%, respectivamente.

O modelo proposto para 0 CRFA também apresentou bom desempenho
(ver Tabela 8.8), tanto em predizer os momentos e forgas maximas dos pilares
com concretos de resisténcia usuais, como os de alta resisténcia. Para os pilares
com CRU, as diferencas médias entre os momentos e for¢as maximas tedricas e
experimentais foram de 13% e 4%, respectivamente. Para os pilares com CAR, a
diferenca entre os momentos fletores maximos tedricos e experimentais foi de 6%

e entre as for¢as maximas foi de 8%.

Finalmente, observa-se que o modelo de Cusson e Paultre (1995) foi o
modelo que apresentou piores resultados. Esse fato é explicado, uma vez que, na
modelagem foi utilizada apenas a se¢do transversal do nucleo do pilar. Deste
modo, como para os pilares analisados o confinamento ndo aterou a capacidade
de carga dos pilares e para a forca e momento maximos a se¢éo transversal
traba ha integralmente, 0 modelo mostra-se a favor da seguranca. Para os pilares
de CAR, observam-se diferencas médias entre os valores experimentais e tedricos

dos momentos e forgas maximas de 19% e 22%, respectivamente.

Nas Figura 8.17 a Figura 8.28, apresentam-se 0s diagramas momento Vs.
curvatura experimentais e tedricos, segundo os modelos do FIB (1999), o proposto
para CRFA neste trabal ho e o de Cusson e Paultre (1995).
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Figura 8.17 — Diagramas momento vs. curvatura dos pilares comf;=60, s=15cme
Vi=0%, e modelados pelo FIB (1999)

4000

3500

# Experimental
— Fib (1999)

2000 e=3cm

2500

2000

1500

Momenta (kM .cm)

1000

a00

g |IIII|IIII|IIIITIIII|\III|IIII IIII|IIII|\III|IIII

0 500 1000 1500 2000 2500 3000 3500 4000 4500 2000
Curvatura (10%cm)

Figura 8.18 — Diagramas momento vs. curvatura dos pilares comf;=60, s=5cme
Vi=0%, e modelados pelo FIB (1999)
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Figura 8.19 — Diagramas momento vs. curvatura dos pilares comf;=60, s=15cme
Vi=0,5%, e modelados pelo FIB (1999)
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Figura 8.20 — Diagramas momento vs. curvatura dos pilares comf;=60, s=5cme
Vi=0,5%, e modelados pelo FIB (1999)

4000

3500

# Experimental
— CRFA

e=3cm

3000

2500

2000

1500

Momento (kM.cm)

1000

200

|II\I|III\|IIIIIIIII|\III|IIIIIIIII|II\I|III\|IIII

0 400 1000 1500 2000 2800 2000 2500 4000 4500 2000
Curvatura (10°%crm)

Figura 8.21 — Diagramas momento vs. curvatura dos pilares comf;=60, s=15cme
Vi=0%, e modelados pelo modelo proposto para o CRFA
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Figura 8.22 — Diagramas momento vs. curvatura dos pilares comf;=60, s=5cme
Vi=0%, e modelados pelo model o proposto para o0 CRFA
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Figura 8.23 — Diagramas momento vs. curvatura dos pilares comf;=60, s=15cme
Vi=0,5%, e modelados pelo model o proposto para o CRFA
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Figura 8.24 — Diagramas momento vs. curvatura dos pilares comf;=60, s=5cme
Vi=0,5%, e modelados pelo model o proposto para o CRFA
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Figura 8.25 — Diagramas momento vs. curvatura dos pilares comf;=60, s=15cme
Vi=0%, e model ados pelo modelo de Cusson e Paultre (1995)
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Figura 8.26 — Diagramas momento vs.curvatura dos pilares comf;=60, s=5cme
Vi=0%, e model ados pelo modelo de Cusson e Paultre (1995)
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Figura 8.27 — Diagramas momento vs.curvatura dos pilares comf;=60, s=15cme
Vi=0,5%, e modelados pelo modelo de Cusson e Paultre (1995)
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Figura 8.28 — Diagramas momento vs. curvatura dos pilares comf;=60, s=5cme
Vi=0,5%, e modelados pelo modelo de Cusson e Paultre (1995)
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Analisando os diagramas apresentados, observa-se que todos os modelos
tedricos conseguiram predizer os trechos ascendentes dos diagramas momento vs.
curvatura com boa precisdo. Entretanto, observa-se que todos os modelos néo
conseguiram modelar o comportamento descendente dos diagramas de modo

satisfatorio, verificando-se grandes discrepancias para alguns pilares.

Na modelagem dos trechos descendentes dos diagramas, constata-se que 0
modelo do FIB (1999) apresentou melhores resultados para os pilares com
espacamento entre estribos de 15cm e sem adicdo de fibras. Isto pode ser
explicado, uma vez que, esse modelo ndo leva em consideracéo nem a taxa de

adicdo de fibras nem o confinamento por meio da armadura transversal.

O modelo proposto para 0 CRFA também apresentou melhores resultados
para os pilares com espacamentos entre estribos de 15cm. Observa-se ainda, que
esse modelo também apresentou bons resultados na modelarem dos pilares com
s=15cm e Vi=0,5%. Esse modelo, por ndo considerar o confinamento por meio da
armadura transversal, apresentou resultados ndo satisfatorios para os pilares com

s=5cm.

O modelo de Cusson e Paultre (1995) apresentou grandes discrepancias
para quase todos os pilares. Observa-se ainda, que mesmo no trecho ascendente
dos diagramas observam-se divergéncias. Essas diferencas foram intensificadas
pela consideracdo da segdo transversal resistente como sendo apenas a regido do

nucleo do pilar.

8.3.6.Avaliacdo da ductilidade dos pilares

Para a avaliacdo da variacdo da ductilidade dos pilares submetidos a
compressdo excéntrica foram utilizados aém dos pilares ensaiados na segunda
fase do programa experimental, os pilares da primeira fase. Contudo, observa-se
gue os pilares da primeira fase apresentavam 50cm de atura e os da segunda
170cm. Essa diferenca de altura gera diagramas forca vs. deslocamento diferentes

para os dois pilares. Desse modo, para comparar os diagramas dos pilares em
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guestdo, sd0 necessarias algumas modificagdes nos diagramas forca vs.

deslocamento dos pilares de 50cm, paralevar em consideracéo o efeito escala.

Considerando pilares com as mesmas caracteristicas fisicas e mesma secéo
transversal, porém com aturas diferentes, observa-se que durante todo o trecho
ascendente do diagrama forca vs. deslocamento, o gradiente de tensdo ao longo de
toda a altura dos pilares € praticamente nulo. Com isso, independente da atura dos
pilares, as deformagdes sdo iguais e constantes em todas as secles transversais e
em todos os pilares, para uma dada for¢a de compressdo. Este fato faz com que a
variacdo do trecho ascendente dos diagrama forca vs. deslocamento entre pilares
com altura diferentes sgja proporciona a esta dimensdo. Assim, tomando-se dois
pilares, um com 50cm de altura e outro com 100cm, o deslocamento do primeiro
pilar sera a metade do deslocamento do segundo pilar, para uma mesma forga no

trecho ascendente do diagrama forca vs. deslocamento.

No instante em que é atingida a forca méxima no diagrama forca vs.
deslocamento, observa-se aformacéo de um plano de cisalhamento em umaregiéo
gualquer ao longo da atura do pilar. Esse plano de cisalhamento sempre é
perpendicular a menor dimensdo do pilar e € fungdo da resisténcia do concreto e
das taxas de armadura transversal e longitudinal e da geometria do pilar (Camara
et alii, 2003 e Cusson et dii, 1996). A partir do instante em gue € atingida a forca
maxima, a capacidade resistente do pilar € reduzida e, com isto, ocorre um alivio
nas tensdes em todas as outras seces transversais que estejam fora da regido de
formagdo do plano cisalhante. Assim, independente da atura do pilar, a partir
deste ponto, todo o incremento de deslocamento concentra-se praticamente na
regido de formagdo do plano de cisalhamento (Van Mier e Vonk, 1991). Essa
concentracdo de deformacdo faz com que pilares de maior altura apresentem
menores indices de ductilidade, quando esses indices sdo avaliados por meio dos
diagramas tensdo vs. deformacao, e as deformacdo sdo avaliadas considerando-se
toda a altura dos pilares. Esse fendbmeno pode ser evidenciado na Figura 8.29, na
gual sdo comparados os diagramas forca vs. deformacéo de pilares com alturas

diferentes e mesmas caracteristicas fisicas e secOes transversais.
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Figura 8.29 — Diagramas for¢a vs. deformag&o de pilares com alturas diferente (Cusson
et alii, 1996)

Com base no exposto, para transformar os diagramas forca vs.
deslocamento dos pilares de 50cm de altura, para diagramas aproximados de
pilares de 170cm de atura, pode-se utilizar o seguinte procedimento: trecho
ascendente — multiplica-se os deslocamentos dos pilares de 50cm por 5; trecho
descendente - o incremento de deslocamento é igual ao deslocamento do pilar de
50cm menos o deslocamento elastico do pilar, ndo considerando a regido de
formag&o do plano de cisalhamento. Para o calculo dos diagramas dos pilares com
adicdo de fibras de ago, considerou-se que as fibras ndo alteram a inclinagdo do

plano de cisalhamento.

Da Figura 8.30 a Figura 8.33 apresentam-se os diagramas forca vs.
deslocamento dos pilares ensaiados com excentricidades de forga de Ocm, 1cm,

2cm e 3cm; e nas Tabela 8.10 e Tabela 8.11 apresentam-se os indices de
ductilidade IDpss € &Ested/ & respectivamente, calculados a partir desses

diagramas.
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Figura 8.30 — Diagramas forca vs. deslocamento longitudinal dos pilares com concretos
f4=60, Vi=0,0%, e s=15cm
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Figura 8.31 — Diagramas forca vs. deslocamento longitudinal dos pilares com concretos
f4=60, Vi=0,0%, e s=5cm
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Figura 8.32 — Diagramas forca vs. deslocamento longitudinal dos pilares com concretos
f4=60, Vi=0,5%, e s=15cm
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Figura 8.33 — Diagramas forca vs. deslocamento longitudinal dos pilares com concretos
f4=60, Vi=0,5%, e s=5cm

Tabela 8.10- Valores dos indices de ductilidade | D, para os pilares

Taxa de Espacamento entre estribos s (cm) (X,)
adicdo de 5 15
fibra V Excentricidade (cm) (X3)
(%) (X1) 0 1 2 3 0 1 2 3
0 0,696 0,712 0,844 0,953 0,435 0,497 0,448 0,544
0,5 0,804 0,772 0,862 1,233 0,504 0,524 0,565 0,745

Tabela 8.11- Valores dos indices de ductilidade & ../ & para os pilares

Taxa de Espacamento entre estribos s (cm) (X,)
adicdo de 5 15
fibra V; Excentricidade (cm) (X3)
(%) (%) 0 1 2 3 0 1 2 3
0 1,679 1,315 1,485 1,630 1,168 1,102 1,09 1,173
0,5 2,002 1,420 1,564 2,379 1,317 1,124 1,152 1,341

Os pilares com concreto com resisténcia a compressdo de 40MPa e
ensaiados com excentricidades de for¢a de 1cm, 2cm e 3cm, apresentaram indices
de ductilidade médios, IDpos € & sicl &, 1QUAISa 0,43, 0,62 e0,77; e, 1,14, 1,24 e

1,54, respectivamente.
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Analisando os diagramas apresentados e 0os dados mostrados nas Tabela
8.10 e Tabela 8.11, observase que redmente é possivdl mehorar o
comportamento pos-pico dos pilares por meio de adicdo de fibras e maiores taxas
de armadura transversal, de modo que esses elementos atinjam a ductilidade

minima dos pilares de referéncia.

Para verificar a influéncia da taxa de adicdo de fibra (fator X;), do
espacamento entre estribos (fato X;) e da excentricidade de forca (fator X3), foi
realizada uma andlise de variancia sobre os dados. Os graus de significancia do
efeito de cada fator foram testados para graus de confiabilidade de 95% e 99%,
usando-se o F teste. Na Tabela 8.12 e na Tabela 8.13, apresentam-se 0s resultados

daandlise de varidnciarealizada.

Analisando os resultados obtidos com o indice de ductilidade 1Dpgs,
verifica-se que os trés fatores estudados influenciam a ductilidade dos pilares para
graus de confiabilidade de 99%. Ainda, que o fator mais influente é a taxa de
armadura transversal, seguido pela excentricidade da forca e pela taxa de adicéo
de fibras. Esses dois Ultimos fatores tém praticamente a mesma influéncia.
Constata-se ainda, que, também para os pilares submetidos a flexo-compressao, o
aumento da taxa de armadura transversal € mais eficiente que a adicdo de fibras
metadlicas. Seguindo 0 mesmo comportamento encontrado para os pilares
submetidos a compressdo centrada, ndo se constatou influencia significativa do
acoplamento entre a taxa de adicdo de fibras e ataxa de armadura transversal para
graus de confiabilidade de 99%. Entretanto, observa-se que os acoplamentos entre
a excentricidade e a taxa de adicdo de fibras e entre a excentricidade e a taxa de
armadura transversal sdo significantes para graus de confiabilidade de 95% e 99%,

respectivamente.

Avaliando os resultados obtidos com o indice de ductilidade, & stcd/ &,
observa-se que todos os trés fatores estudados influenciam a ductilidade dos
pilares para graus de confiabilidade de 99%. O fator mais importante € a taxa de
armadura transversal, seguido pela taxa de adicéo de fibras e pela excentricidade
da forca. Observase, ainda, que por este indice nenhum acoplamento é

significante para graus de confiabilidade de 99%.
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Tabela 8.12 — Analise de variancia para os valores de 1D s

Variavel Somados Grausde Médiados Fator  Minimo fator de significancia
guadrados liberdade quadrados (Fy)  requerido (Foosnis) € (Foownis)

Fatores
principais
X1 0,048400 1 0,0484 32,310 454 - 8,68
X, 0,427062 1 04271 285,088 454 - 8,68
X3 0,169643 3 0,0565 37,749 3,29 - 542
InteracOes
Xy x Xo 0,000169 1 0,0002 0,113 454 - 8,68
Xy % X3 0,023721 3 0,0079 5,278 3,29 - 542
Xy X X3 0,026425 3 0,0088 5,88 3,29 - 542
Erro 0,004494 3 0,0015 - -
Total 0,699914 15 - - -

Tabela 8.13 — Andlise de variancia para os valores de & sied &

Variavel Somados Grausde Médiados Fator  Minimo fator de significancia
guadrados liberdade quadrados (Fy)  requerido (Foosn23) € (Fo.ownz2s)

Fatores
principais
X1 0,171603 1 0,1716 10,711 454 - 8,68
Xz 1,003503 1 1,0035 62,635 454 - 8,68
X3 0,400729 3 0,1336 8,337 3,29 - 542
InteracOes
Xy x Xo 0,045689 1 0,0456 2,852 454 - 8,68
Xy % X3 0,103318 3 0,0344 2,150 3,29 - 542
Xo X X3 0,140440 3 0,0468 2,922 3,29 - 542
Erro 0,048065 3 0,0160 - -
Total 1,913346 15 - - -

8.4.EFEITO DA FLEXAO NO CONFINAMENTO DO CONCRETO

Com base no estudo experimental de pilares submetidos a flexo-
compressdo, aqui realizado, pode-se afirmar que alguns ramos dos estribos que
compde a armadura transversal ndo atingem a deformac&o de escoamento do aco,
mesmo em pilares submetidos a pequenas excentricidade de forca. Deste modo, €
possivel assumir que o ramo do estribo paralelo a face mais comprimida do pilar
sempre atinge 0 escoamento, e que a deformagdo no ramo do estribo paralelo a
face menos comprimida € nula. JA os ramos paraelos ao plano de flexdo, na
maioria dos casos, as deformagdes atingem ou sdo préximas da deformacdo de

escoamento do aco. Com base nessas hipoteses, a distribuicdo de forca na
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armadura transversal do pilar pode ser representada esquematicamente na Figura
8.34.

A
o p M=Momento externo

Fy=For¢a de escoamento do aco

Fy AR " .
Figura 8.34 — Hipdtese da distribuicdo de for¢as na armadura transver sal

Com o objetivo de verificar qual € a forma da distribuicdo das tensbes de
confinamento no concreto para a distribuicdo de forca na armadura transversal
apresentada na Figura 8.34, realizou-se uma analise elastico-linear, por meio do
Método dos Elementos Finitos. Para tanto, consideraram-se dois blocos de
concreto entre dois estribos consecutivos, com as dimensdes do nucleo central dos
pilares estudados, isto &, 12,37cm x 12,37cm x 15cm e 12,37cm x 12,37cm x 5¢cm.
O modulo de elasticidade do concreto foi tomado como sendo 20GPa e o
coeficiente de Poisson 0,4. Apenas as forcas na armadura transversal foram
consideradas na modelagem. Foram utilizados elementos finitos tetraédricos com
13 nos e 3 graus de liberdade por n6. Na Figura 8.35, apresentam-se 0 elemento

finito e as discretizacOes utilizadas.
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Figura 8.35 — Elemento finito e discretizaco utilizados no estudo da distribuicéo das
tensdes de confinamento nos pilares ensaiados a flexo-compressio

Na Figura 8.36 e naFigura 8.37, apresentam-se as distribui¢des das tensdes
de confinamento nas direcdes X, y e z, para os pilares com espacamento entre

estribos de 15cm e 5¢cm, respectivamente.

Analisando diagramas, observa-se que, na face menos comprimida,
as tensdes de confinamento sdo de tracéo e, na face mais comprimida as tenses se
distribuem de forma mais uniforme e semelhantemente a distribuicéo observada
nos pilares submetidos a compressdo centrada. Ja na face paraela ao plano de
flex&o, observa-se que as tensdes de confinamento tém maiores intensidades nas
proximidades da face mais comprimida do pilar. Esse comportamento faz com que
a area da secdo transversal de concreto efetivamente confinada, que se localiza na
regido média entre dois estribos consecutivos, seja reduzida praticamente pela
metade, quando comparada com a situacdo em gue todos os ramos dos estribos

sd0 solicitados uniformemente (ver Figura 8.38). Apesar disto, observa-se que a



Capitulo VIII - Andlise e discussdo dos resultados dos pilares ensaiados a compressdo 210
excéntrica

area efetivamente confinada localizada na regido comprimida da secéo transversal

praticamente ndo é alterada.

Com base na Figura 8.38 e assumindo que a variacdo das pressoes laterais
a0 longo da secdo transversal pode ser considerada linear (Saatacioglu et alii,
1995), pode-se assumir que a pressdo lateral de confinamento na regido
comprimida da se¢éo transversal do pilar fica praticamente inalterada (ver Figura
8.38).

Dois outros fatos que merecem ser mencionados € que, primeiramente
taxas maiores de armadura transversal impedem o desprendimento de grandes
massas de concreto do nucleo do pilar, o que retarda a formacéo da rétula plastica
Esse efeito se torna ainda mais interessante nos pilares submetidos a flexo-
compressdo, uma vez gque o desprendimento de massas de concreto € muito mais
critico. O segundo ponto positivo dessa armadura adicional é que ela também
retarda a flambagem das barras da armadura longitudinal nos pilares submetidos a
flexo-compressdo. Observa-se nesses pilares que as deformacbes nas barras
comprimidas da armadura longitudina atingem a deformag&o de escoamento do
aco bem antes de ser atingida a forca méxima. Esse fato faz com que essas barras

fiquem sujeitas a flambem de modo bem mais prematuro.

Com base no estudo apresentado acima, utilizou-se 0 modelo modificado
de Cusson e Paultre (1995) para modelar os pilares ensaiados a compressao
excéntrica, sendo utilizado os procedimentos de modelagem sugeridos. Da Figura
8.39 e Figura 8.42, apresentam-se 0s diagramas os pilares ensaiados a compressao
excéntrica experimentais e tedricos. Observa-se que o modelo modificado

apresentou desempenho bastante satisfatorio.
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Figura 8.36 — Distribuicdes das tensdes nas diregdes x, y e z, na face menos
comprimida dos pilares com espacamento entre estribos de 15cm
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Figura 8.38 — Distribuicéo da presséo lateral promovida pela armadura de

confinamento para pilares submetidos & compressao excéntrica e centrada (parte dessa
figura foi adaptada de Cusson e Paultre, 1995)
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Figura 8.39 — Diagramas momento vs. curvatura dos pilares comf;=60, s=15cme
Vi=0%, e modelados pelo model o modificado de Cusson e Paultre (1995)



Capitulo VIII - Andlise e discussdo dos resultados dos pilares ensaiados a compressdao 214
excéntrica

0 TTTTTT YT TTT IO T YT O0OITd TTTTTTT TTTTTTOTTTTTTET
b [RAARN 77T ARAN BLARN RARRY

# Experimonisl
— Cusson & Pedttre(189% modifc ado

4500

2007
e=icm

Marnerto [kM.crm)
|
Al

0 a00 1000 1800 zZO0D 2500 3000 3500 4000 4500 G000
Curvatura {10 %em]

Figura 8.40 — Diagramas momento vs. curvatura dos pilares comf;=60, s=5cme
Vi=0%, e modelados pelo model o modificado de Cusson e Paultre (1995)
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Figura 8.41 — Diagramas momento vs. curvatura dos pilares comf;=60, s=15cme
Vi=0,5%, e modelados pelo modelo modificado de Cusson e Paultre (1995)
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Figura 8.42 — Diagramas momento vs .curvatura dos pilares comf;=60, s=5cme
Vi=0,5%, e modelados pelo modelo modificado de Cusson e Paultre (1995)
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8.5.CONCLUSOES PARCIAIS
A metodologia utilizada para realizagdo dos ensaios submetidos a flexo-
compressdo apresentou excelentes resultados. O sistema de apoio em faca

permitiu a transferéncia de modo integral do momento aplicado a estrutura.

A flambagem das barras longitudinais nos pilares submetidos a flexo-
compressdo ocorre de modo mais abrupto que nos pilares submetidos a

compressao centrada.

Mesmo nos pilares com excentricidades de forca que permaneciam dentro
do nucleo central, observou-se inversdo de sina das deformacdes na face menos

comprimida dos pilares, com aformagéo da rétula plastica

Quanto a armadura transversal, verificou-se que apenas o ramo do estribo
paraelo a face mais comprimida do pilar sempre atingiu 0 escoamento. A
deformacdo do ramo paraelo a face menos comprimida aparentemente é funcéo
das posicdes das fissuras de tracdo. Nos pilares em que esse ramo atingiu 0
escoamento, a intensidade de forca correspondente no trecho descendente do
diagrama forca vs. deformag@o da armadura transversal foi em média de 20% da
forca maxima resistida pelos pilares e as barras da armadura longitudinal,
localizadas na face menos comprimida, encontram-se tracionadas. Finalmente, em
60% dos pilares ensaiados, observou-se 0 escoamento dos ramos dos estribos
paralelo ao plano de flex&o, para intensidades de forgca da ordem de 60% da forca
maxima no trecho descendente do diagrama forca vs. deformacdo da armadura

transversal.

Constatou-se que a reducéo da forca resistente € uma funcéo linear da
excentricidade, e que excentricidades relativas de 10% e 20% implicaram em
reducdo desta de aproximadamente 27% e 53%, respectivamente. Os modelos do
FIB (1999) e o proposto nesse trabalho para o CRFA conseguiram de modo
bastante satisfatorio predizer, tanto 0 momento fletor maximo, quanto a forca
maxima resistida pelos pilares. O modelo de Cusson e Paultre (1995) apresentou
as maiores discrepancias entre os valores tedricos e experimentais, uma vez que,

se considerou na modelagem apenas & &rea da se¢do transversal do nucleo. Esses



Capitulo VIII - Andlise e discussdo dos resultados dos pilares ensaiados a compressdo 216
excéntrica

modelos também conseguiram modelar os trechos ascendentes dos diagramas
momento vs. curvatura dos pilares com grande exatidéo. Entretanto, ndo se
observou de modo geral boa concordancia para o trecho descendente dos

diagramas.

Observou-se que os indices de ductilidade sdo influenciados, tanto pela
geometria dos pilares, quanto pelo comprimento de avaliacdo das deformagdes.

Pilares de maior atura apresentam menor indices de ductilidade.

Em conclusdo, verificou-se que a excentricidade de forca e seus
acoplamentos com a taxa de armadura transversal e a taxa de adicdo de fibras
influéncia na ductilidade dos pilares. O aumento da excentricidade de forga tornou

0 comportamento pos-pico dos pilares mais dictil.



CONCLUSAO

Esta tese investigou o comportamento pds-pico de pilares moldados com
concreto armado de alta resisténcia com e sem adicdo de fibras e submetidos a
flexo-compressdo. Para tanto, realizou-se inicialmente um estudo paramétrico para
verificar os principais fatores de influéncia nesse comportamento pds-pico e o
modo de influéncia de cada fator. Em seguida, executou-se um extenso estudo
experimental, no qual foram ensaiados 39 pilares de concreto armado e 12 pilares
de concreto simples, divididos em duas fases. Na primeira fase, investigou-se o
comportamento dos pilares com CAR submetidos a compressdo centrada,
avaliando-se a influéncia de trés fatores: ataxa de adicéo de fibras de ago, a taxa
de armadura transversa e a resisténcia do concreto. Na segunda fase, o
comportamento dos pilares submetidos a flexo-compressdo foi estudado, sendo
também investigada a influéncia de trés fatores. a excentricidade da forca

aplicada, ataxa de adi¢éo de fibras metélicas e a taxa de armadura transversal.
Com base nos estudos descritos, podem-se tecer as seguintes conclusdes:
1) Estudo paramétrico

a) A partir do estudo paramétrico verificou-se que os fatores: resisténcia
do concreto a compressao simples; taxa de armadura longitudinal; taxa
de armadura transversal; geometria da secdo transversal; indice de
reforco da adicdo de fibras, e a excentricidade da forca aplicada,
influenciam no comportamento pds-pico dos pilares de concreto de alta
resisténcia

b) Os resultados desse estudo mostraram ainda que os indices de

ductilidade variam linearmente com esses fatores e gque apenas o
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d)

2)

a)

acoplamento entre as resisténcias dos concretos e os indices de reforco
da adicdo de fibras tém influéncia significativa

Observou-se que os diagramas momento fletor reduzido vs. forca
normal reduzida sdo influenciados pelo confinamento da segéo

transversal. Esse fato dificulta a geracdo de abacos de

dimensionamento para esses el ementos.

Observou-se, na Literatura atual, uma quantidade incipiente de
trabalhos experimentais sobre pilares com CAR submetidos a flexo-
compressdo. Ainda assim, observa-se que, nos poucos trabahos
existentes, 0s pesguisadores ndo apresentaram diagramas com O

comportamento pds-pico desses elementos.
Fase 1 do programa experimental

Os diagramas tensdo vs. deformacéo do concreto simples sdo altamente
influenciados pela geometria dos corpos-de-prova, como também da

geometria da estrutura de concreto. Ainda, verificou-se que ndo sO a

forma do diagrama, mas também a resisténcia do concreto é influenciada

pela geometria dos corpos-de-prova e da estrutura.

b) O coeficiente k, é realmente influenciado pela resisténcia do concreto,

<)

d)

pelas taxas de armadura presente no elemento estrutural e pela taxa de
adicdo de fibras. A norma norueguesa NBR (1989) foi o cédigo de

dimensionamento para estruturas de concreto armado que aposentou

valores mais realistas parako.

Fazem-se necessarios mais estudos sobre os reais valores do coeficiente
k2, uma vez que ndo foi encontrado nenhuma investigacéo sobre o efeito

das taxas de armadura do elemento estrutural e da taxa de adicéo de

fibra nos val ores desse coeficiente.

Mostrou-se que para o primeiro pico de carga dos pilares com CAR
confinado, toda a secéo transversal trabalha integralmente, mesmo para

espacamentos entre estribos de 5cm. Além disso, que a adicdo de fibras
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metalicas melhora o trabalho conjunto entre o cobrimento e nucleo dos

pilares.

€) Verificou-se que, mesmo elevando o coeficiente de Poisson do
compdsito CRFA, ataxa de adicdo de fibras ndo aumenta os val ores das
deformagdes nas armaduras transversais correspondente a forca axial
maxima. Também foi verificado que para pilares com baixo indice de
confinamento a armadura transversal sO atinge o0 escoamento para

deformactes axiais médias da ordem de 6%o.

f) O modelo de Cusson e Paultre (1995) permitiu modelar os pilares aqui
ensaiados apenas de modo razodvel. Esse fato é explicavel, uma vez
gue, para pilares com baixos indices de reforco, ndo € observado o
segundo pico de forca e que para o primeiro pico de forga, toda a secéo
transversal resiste a esforgos. Essa discrepancia foi observada devido ao
fato que se utilizou apenas a secdo transversal do nlcleo nas

model agens.

g) A avaliacdo da ductilidade dos pilares mostrou que é possivel melhorar
0 comportamento pos-pico dos pilares por meio de adicdo de fibras
metélicas. Indices de reforco da ordem de 0,48 sdo capazes de garantir
aos pilares com concretos com f;=60MPa a mesma ductilidade dos
pilares com f;=40M Pa, e indices de reforgo da ordem de 0,86 aos pilares
com f;=80M Pa.

h)Com base nos estudos realizados nessa tese, foi possivel modificar o
modelo de Cusson e Paultre (1995), de modo que fosse possivel a este
modelo a consideracdo da adicdo de fibras metalicas com ganchos nas
extremidades. Ainda, alterou-se o equacionamento do coeficiente ky, de
modo a garantir uma melhor modelagem para pilares com baixa taxa de

armadura transversal.

1) Observou-se que 0 modelo modificado de Cusson e Paultre (1995),

conjuntamente com os procedimentos sugeridos para a modelagem de
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pilares, conseguiu predizer de modo bastante satisfatério o

comportamento dos pilares de CAR aqui ensaiados experimental mente.

j) Baseando-se nos resultados experimentais, sugeriu-se uma equacao que

garante a ductilidade minima dos pilares de CAR.

3) Fase 2 do programa experimental

a) A metodologia empregada nos ensaios de pilares submetidos a
compressao excéntrica apresentou resultados excepcionais. Observou-se
gue as condic¢des de contorno (sistema de apoio em faca) garantiram a
transferéncia integral do momento aplicado a estrutura, por

excentricidade de forga.

b) A flambagem das barras comprimidas da armadura longitudinal dos
pilares submetidos a flexo-compressdo ocorre de modo mais abrupto
gue nos pilares submetidos a compressdo centrada. Observa-se ainda
gue a degradacdo da massa de concreto comprimida nesses pilares

também ocorre de modo maiss critico.

¢) Mesmo nos pilares com excentricidades de forca que permaneciam
dentro do nucleo central, observou-se inversdo de sinal das deformagtes
na fase menos comprimida dos pilares com a formagdo da rétula

plastica. Fendmeno esse, observado também por outros pesquisadores.

d) Observou-se, nos ensaios, que apenas o ramo do estribo paraelo a fase
mais comprimida do pilar sempre atingiu 0 escoamento e que a
deformacdo do ramo paraelo a fase menos comprimida aparentemente €
funcdo das posicOes das fissuras de tracdo. Em 60% dos pilares
ensaiados, observou-se 0 escoamento dos ramos dos estribos paralelo ao

plano de flexéo.

€) Como ndo foi constado o aumento da capacidade resistente dos pilares
em relacdo a elevagdo da taxa de armadura transversal nos pilares

ensaiados, os modelos do FIB (1999) e o proposto nesse trabaho para o



Capitulo IX - Conclusio 221

CRFA conseguiram de modo bastante satisfatorio predizer tanto o
momento fletor maximo, quanto a for¢ca méxima resistente dos pilares.
Novamente, observou-se que a ndo consideracdo de toda secdo
transversal interferiu nos resultados fornecidos pelo modelo de Cusson e
Paultre (1995).

f) Observou-se que os indices de ductilidade sdo influenciados pelo

comprimento de avaliacao das deformacdes.

0) Verificou-se que a excentricidade de forga e seus acoplamentos com a
taxa de armadura transversal e a taxa de adicdo de fibras influenciam na
ductilidade dos pilares. O aumento da excentricidade de forga tornou o

comportamento pds-pico mais ductil.

h) O estudo do efeito da flexdo no confinamento do concreto mostrou que,
€ possivel utilizar o modificar o modelo de Cusson e Paultre (1995) para
modelar os pilares aqui ensaiados. Constatou-se ainda, que esse
procedimento conseguiu predizer de modo bem satisfatério os

diagramas momento vs. curvatura dos pilares.

Finamente, avaliando-se os parégrafos anteriores, constatam-se que 0s
objetivos propostos foram atingidos e que esta tese gerou contribui¢des relevantes

einéditas, dentre as quais, destacam-se:

- Proposicéo de um modelo matematico que analisa 0 comportamento a

compressdo do concreto confinado e com e sem adicdo de fibras metélicas;

- Proposicédo de uma metodol ogia adequada para a realizac&o de ensaios de
pilares submetidos a flexo-compressdo; proposicao de equagdes para o cdculo das
taxas de armadura transversal e de adicdo de fibras metalicas ideais para os pilares

com concretos de alta resisténcia, para garantir um indice de ductilidade aceitavel;

- Geracdo de dados experimentais sobre pilares com concretos de alta
resisténcia confinados e com adi¢do de fibras metalicas submetidos a compresséo

excéntrica; e,
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- Avaliacdo do comportamento pés-pico de pilares com CAR confinados

e/ou adicdo de fibras metdlicas submetidos a flexo-compresséo.

Para continuidade da pesguisa sugerem-se 0s seguintes estudos:

1) Avaliar o comportamento do coeficiente k, em relacdo a taxa de

armadura e de adicdo de fibras metélicas,

2) Avdiar outras configuracbes de armadura transversal em pilares

submetidos & compressao excéntrica;

3) Estudar o comportamento dos pilares com CAR submetidos a
compressdo excéntrica, com pequenas excentricidades (e/h variando
entre 0% e 7%).

4) Verificar a reducdo da érea efetiva de confinamento em pilares

submetidos a flexo-compressao obliqua; e, por fim,

5) Estudar outros tipos e geometrias de fibras metdlicas, estabelecendo as

equacdes do diagrama tensdo vs. deformagdo para essas fibras.
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RESULTADOS DOS ENSAIOS DOS
PILARES SUBMETIDOS A COMPRESSAO
\‘ CENTRADA
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Figura A.1 — Diagramas forgas parciais vs. deformacéao do pilar, do concreto e
da armadura longitudinal.
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Figura A.2 — Diagramas forga aplicada vs. deformagéo lida por cada LVDt.
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Figura A.3 — Diagramas forc¢a aplicada vs. deformacao lida pel os extensdmetros
na armadura longitudinal.
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Figura A.4 — Diagramas forc¢a aplicada vs. deformacao lida pel os extensdmetros
na armadura transversal.
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Figura A.5 — Diagramas forgas parciais vs. deformacéao do pilar, do concreto e
da armadura longitudinal.

2500 BN RN AR RN A RRR AR RN RARRRRRRRE
2000—: —:
= N N
g N N
= N N
L1000 — —
500 | —

0 RRRN LA AR AR R AR AARRE AL

0 2 4 6 8 10 12 14 16 18
Deformacéo (%)

Figura A.6 — Diagramas forga aplicada vs. deformagéo lida por cada LVDt.
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Figura A.7 — Diagramas forga aplicada vs. deformacao lida pel os extensdmetros
na armadura longitudinal.
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Figura A.8 — Diagramas forc¢a aplicada vs. deformacao lida pel os extensdmetros
na armadura transversal.
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Figura A.9 — Diagramas forgas parciais vs. deformacéao do pilar, do concreto e
da armadura longitudinal.
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Figura A.10 — Diagramas forca aplicada vs. deformacéo lida por cada LVDt.
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Figura A.11 — Diagramas for¢a aplicada vs. deformagéo lida pelos
extensdmetros na armadura longitudinal.
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Figura A.12 — Diagramas forca aplicada vs. deformacéo lida pelos
extensdmetros na armadura transversal.
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Figura A.13 — Diagramas forcas parciais vs. deformacao do pilar, do concreto e
da armadura longitudinal.
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Figura A.14 — Diagramas for¢a aplicada vs. deformac&o lida por cada LVDt.
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Figura A.15 — Diagramas for ¢a aplicada vs. deformagéo lida pelos
extensdmetros na armadura longitudinal.
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Figura A.16 — Diagramas for¢a aplicada vs. deformagéo lida pelos
extensdmetros na armadura transversal.
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Figura A.17 — Diagramas forcas parciais vs. deformacao do pilar, do concreto e
da armadura longitudinal.
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Figura A.18 — Diagramas for¢a aplicada vs. deformac&o lida por cada LVDt.
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Figura A.19 — Diagramas forca aplicada vs. deformacéo lida pelos
extensdmetros na armadura longitudinal.
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Figura A.20 — Diagramas forca aplicada vs. deformacéo lida pelos
extensdmetros na armadura transversal.
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Figura A.21 — Diagramas forcas parciais vs. deformacao do pilar, do concreto e
da armadura longitudinal.
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Figura A.22 — Diagramas for¢a aplicada vs. deformac&o lida por cada LVDt.
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Figura A.23 — Diagramas forca aplicada vs. deformacéo lida pelos
extensdmetros na armadura longitudinal.
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Figura A.24 — Diagramas forca aplicada vs. deformacéo lida pelos
extensdmetros na armadura transversal.
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Figura A.25 — Diagramas forcas parciais vs. deformacao do pilar, do concreto e
da armadura longitudinal.
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Figura A.26 — Diagramas for¢a aplicada vs. deformac&o lida por cada LVDt.
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Figura A.27 — Diagramas forca aplicada vs. deformacéo lida pelos
extensdmetros na armadura longitudinal.
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Figura A.28 — Diagramas for¢a aplicada vs. deformacéo lida pelos
extensdmetros na armadura transversal.
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Figura A.29 — Diagramas forgas parciais vs. deformacéo do pilar, do concreto e
da armadura longitudinal.
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Figura A.30 — Diagramas for¢a aplicada vs. deformac&o lida por cada LVDt.
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Figura A.31 — Diagramas forca aplicada vs. deformacéo lida pelos
extensdmetros na armadura longitudinal.
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Figura A.32 — Diagramas for¢a aplicada vs. deformacéo lida pelos
extensdmetros na armadura transversal.
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Figura A.33 — Diagramas forgas parciais vs. deformacéo do pilar, do concreto e
da armadura longitudinal.
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Figura A.34 — Diagramas forca aplicada vs. deformacéo lida por cada LVDt.
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Figura A.35 — Diagramas forca aplicada vs. deformacéo lida pelos
extensdmetros na armadura longitudinal.
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Figura A.36 — Diagramas forca aplicada vs. deformacéo lida pelos
extensdmetros na armadura transversal.
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Figura A.37 — Diagramas for¢as parciais vs. deformacéo do pilar, do concreto e
da armadura longitudinal.
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Figura A.38 — Diagramas forca aplicada vs. deformacéo lida por cada LVDt.



Apéndice A — Resultados dos ensaios dos pilares submetidos & compressio centrada 259

2500 B AR R RN AR R RN RN AR R A AR RRR RN AR
2000 —] —
= N N
4 _ |
2 1000 — —
500 | —

0 AR AR AR AR AR R RN A AR AN RN RARRN AR
0 2 4 6 8 10 12 14 16 18 20

Deformacéo (%)
Figura A.39 — Diagramas forca aplicada vs. deformacéo lida pelos
extensdmetros na armadura longitudinal.
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Figura A.40 — Diagramas forca aplicada vs. deformacéo lida pelos
extensdmetros na armadura transversal.
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Figura A.41 — Diagramas forcas parciais vs. deformacao do pilar, do concreto e
da armadura longitudinal.
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Figura A.42 — Diagramas for¢a aplicada vs. deformacéo lida por cada LVDt.
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Figura A.43 — Diagramas forca aplicada vs. deformacéo lida pelos
extensdmetros na armadura longitudinal.
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Figura A.44 — Diagramas forga aplicada vs. deformagéo lida pelos
extensdmetros na armadura transversal.
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Figura A.45 — Diagramas forcas parciais vs. deformacao do pilar, do concreto e
da armadura longitudinal.
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Figura A.46 — Diagramas for¢a aplicada vs. deformac&o lida por cada LVDt.
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Figura A.47 — Diagramas forca aplicada vs. deformacéo lida pelos
extensdmetros na armadura longitudinal.
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Figura A.48 — Diagramas forca aplicada vs. deformacéo lida pelos
extensdmetros na armadura transversal.
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Figura A.49 — Diagramas forcas parciais vs. deformacao do pilar, do concreto e

da armadura longitudinal.
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Figura A.50 — Diagramas for¢a aplicada vs. deformac&o lida por cada LVDt.
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Figura A.51 — Diagramas forca aplicada vs. deformacéo lida pelos
extensdmetros na armadura longitudinal.
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Figura A.52 — Diagramas forca aplicada vs. deformacéo lida pelos
extensdmetros na armadura transversal.
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Figura A.53 — Diagramas forcas parciais vs. deformacao do pilar, do concreto e
da armadura longitudinal.
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Figura A.54 — Diagramas for¢a aplicada vs. deformac&o lida por cada LVDt.
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Figura A.55 — Diagramas forca aplicada vs. deformacéo lida pelos
extensdmetros na armadura longitudinal.
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Figura A.56 — Diagramas forca aplicada vs. deformacéo lida pelos
extensdmetros na armadura transversal.
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Figura A.57 — Diagramas forcas parciais vs. deformacao do pilar, do concreto e
da armadura longitudinal.
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Figura A.58 — Diagramas for¢a aplicada vs. deformacéo lida por cada LVDt.
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Figura A.59 — Diagramas forga aplicada vs. deformagéo lida pelos
extensdmetros na armadura longitudinal.
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Figura A.60 — Diagramas forca aplicada vs. deformacéo lida pelos
extensdmetros na armadura transversal.
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Figura A.61 — Diagramas forcas parciais vs. deformacao do pilar, do concreto e
da armadura longitudinal.
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Figura A.62 — Diagramas for¢a aplicada vs. deformacéo lida por cada LVDt.
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Figura A.63 — Diagramas forga aplicada vs. deformagéo lida pelos
extensdmetros na armadura longitudinal.
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Figura A.64 — Diagramas forga aplicada vs. deformagéo lida pelos
extensdmetros na armadura transversal.
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Figura A.65 — Diagramas forcas parciais vs. deformacao do pilar, do concreto e

da armadura longitudinal.
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Figura A.66 — Diagramas for¢a aplicada vs. deformacéo lida por cada LVDt.
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Figura A.67 — Diagramas for¢a aplicada vs. deformagéo lida pelos
extensdmetros na armadura longitudinal.
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Figura A.68 — Diagramas forca aplicada vs. deformacéo lida pelos
extensdmetros na armadura transversal.
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Figura A.69 — Diagramas forcas parciais vs. deformacao do pilar, do concreto e
da armadura longitudinal.
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Figura A.70 — Diagramas for¢a aplicada vs. deformac&o lida por cada LVDt.
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Figura A.71 — Diagramas forca aplicada vs. deformacéo lida pelos
extensdmetros na armadura longitudinal.
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Figura A.72 — Diagramas for¢a aplicada vs. deformagéo lida pelos
extensdmetros na armadura transversal.
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Figura A.73 — Diagramas forcas parciais vs. deformacao do pilar, do concreto e
da armadura longitudinal.
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Figura A.74 — Diagramas for¢a aplicada vs. deformac&o lida por cada LVDt.
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Figura A.75 — Diagramas forca aplicada vs. deformacéo lida pelos
extensdmetros na armadura longitudinal.
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Figura A.76 — Diagramas forca aplicada vs. deformacéo lida pelos
extensdmetros na armadura transversal.
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Figura A.77 — Diagramas forcas parciais vs. deformacao do pilar, do concreto e
da armadura longitudinal.
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Figura A.78 — Diagramas for¢a aplicada vs. deformac&o lida por cada LVDt.
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Figura A.79 — Diagramas for¢a aplicada vs. deformagéo lida pelos
extensdmetros na armadura longitudinal.
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Figura A.80 — Diagramas forca aplicada vs. deformacéo lida pelos
extensdmetros na armadura transversal.
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Figura A.81 — Diagramas forcas parciais vs. deformacao do pilar, do concreto e
da armadura longitudinal.
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Figura A.82 — Diagramas for¢a aplicada vs. deformac&o lida por cada LVDt.
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Figura A.83 — Diagramas forca aplicada vs. deformacéo lida pelos
extensdmetros na armadura longitudinal.
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Figura A.84 — Diagramas for¢a aplicada vs. deformacéo lida pelos
extensdmetros na armadura transversal.
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Figura A.85 — Diagramas forcas parciais vs. deformacao do pilar, do concreto e
da armadura longitudinal.
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Figura A.86 — Diagramas for¢a aplicada vs. deformacéo lida por cada LVDt.
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Figura A.87 — Diagramas for¢a aplicada vs. deformagéo lida pelos
extensdmetros na armadura longitudinal.
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Figura A.88 — Diagramas forca aplicada vs. deformacéo lida pelos
extensdmetros na armadura transversal.
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Figura A.89 — Diagramas forcas parciais vs. deformacao do pilar, do concreto e

da armadura longitudinal.

2500

2000 —

= 1500 —
=

= N

= N

6 —

£ 1000 —|

500 —|

.

0

2 4 8 8 10 12 14 16 18 20

Deformacao (%)

Figura A.90 — Diagramas for¢a aplicada vs. deformac&o lida por cada LVDt.
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Figura A.91 — Diagramas forca aplicada vs. deformacéo lida pelos
extensdmetros na armadura longitudinal.
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Figura A.92 — Diagramas forca aplicada vs. deformacéo lida pelos
extensdmetros na armadura transversal.
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Figura A.93 — Diagramas forcas parciais vs. deformacao do pilar, do concreto e
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Figura A.94 — Diagramas for¢a aplicada vs. deformacéo lida por cada LVDt.
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Figura A.95 — Diagramas forca aplicada vs. deformacéo lida pelos
extensdmetros na armadura longitudinal.
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Figura A.96 — Diagramas for¢a aplicada vs. deformacéo lida pelos
extensdmetros na armadura transversal.
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Figura A.97 — Diagramas forcas parciais vs. deformacao do pilar, do concreto e
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Figura A.98 — Diagramas for¢a aplicada vs. deformacéo lida por cada LVDt.
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Figura A.99 — Diagramas forca aplicada vs. deformacéo lida pelos
extensdmetros na armadura longitudinal.
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Figura A.100 — Diagramas forca aplicada vs. deformacéo lida pelos
extensdmetros na armadura transversal.
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Figura A.101 — Diagramas forcas parciais vs. deformacéo do pilar, do concreto
e da armadura longitudinal.
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Figura A.102 — Diagramas forca aplicada vs. deformagéo lida por cada LVDt.
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Figura A.103 — Diagramas forca aplicada vs. deformacéao lida pelos
extensdmetros na armadura longitudinal.
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Figura A.104 — Diagramas forca aplicada vs. deformacéao lida pelos
extensdmetros na armadura transversal.



RESULTADOS DOS ENSAIOS DOS
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Figura B.1 — Diagramas forgas vs. deslocamento vertical do pilar
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Figura B.2 — Diagramas forca vs. deslocamento transversal do pilar
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Figura B.3 — Diagramas for¢a vs. deformagdo na armadura longitudinal
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Figura B.4 — Diagramas forca vs. deformacéo na armadura transversal.
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Figura B.5 — Diagramas for¢a vs. deformagdo no concreto
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Figura B.6 — Diagramas forcas vs. deslocamento vertical do pilar
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Figura B.7 — Diagramas forga vs. deslocamento transversal do pilar
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Figura B.8 — Diagramas forca vs. deformacéo na armadura longitudinal
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Figura B.9 — Diagramas for¢a vs. deformacgéo na armadura transversal.
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Figura B.10 — Diagramas forca vs. deformacdo no concreto
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Figura B.11 — Diagramas forcas vs. deslocamento vertical do pilar
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Figura B.12 — Diagramas for¢a vs. deslocamento transversal do pilar
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Figura B.13 — Diagramas forca vs. deformagdo na armadura |longitudinal
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Figura B.14 — Diagramas forc¢a vs. deformacdo na armadura transversal.
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Figura B.15 — Diagramas for¢a vs. deformagdo no concreto
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Figura B.16 — Diagramas forcas vs. deslocamento vertical do pilar
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Figura B.17 — Diagramas forca vs. deslocamento transversal do pilar
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Figura B.18 — Diagramas for¢a vs. deformacao na armadura longitudinal
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Figura B.19 — Diagramas forca vs. deformagdo na armadura transversal.
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Figura B.20 — Diagramas for¢a vs. deformagéo no concreto
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Figura B.21 — Diagramas forcas vs. deslocamento vertical do pilar
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Figura B.22 — Diagramas forca vs. deslocamento transversal do pilar
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Figura B.23 — Diagramas forca vs. deformagdo na armadura |longitudinal
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Figura B.24 — Diagramas forc¢a vs. deformacao na armadura transversal.
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Figura B.25 — Diagramas for¢a vs. deformagéo no concreto
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Figura B.26 — Diagramas forcas vs. deslocamento vertical do pilar
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Figura B.27 — Diagramas forca vs. deslocamento transversal do pilar
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Figura B.28 — Diagramas for¢a vs. deformacao na armadura longitudinal
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Figura B.29 — Diagramas forca vs. deformagdo na armadura transversal.
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Figura B.30 — Diagramas forca vs. deformacdo no concreto
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Figura B.31 — Diagramas forcas vs. deslocamento vertical do pilar
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Figura B.32 — Diagramas forca vs. deslocamento transversal do pilar
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Figura B.33 — Diagramas forca vs. deformagdo na armadura |longitudinal
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Figura B.34 — Diagramas forc¢a vs. deformacao na armadura transversal.



Apéndice B — Resultados dos ensaios dos pilares submetidos & compressio excéntrica

Forga (kN)

1200 T[T IO T [T T[T T[T [T 7T 7T
1100

1000
900
800
700
600
500
400
300
200
100

o

| LT

]

0 0.6 1.2 1.8 24 3.0 36 42 48 54
Deformacgdo (%o)

Figura B.35 — Diagramas for¢a vs. deformagéo no concreto
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Figura B.36 — Diagramas forcas vs. deslocamento vertical do pilar
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Apéndice B — Resultados dos ensaios dos pilares submetidos & compressio excéntrica
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Figura B.37 — Diagramas forca vs. deslocamento transversal do pilar
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Figura B.38 — Diagramas for¢a vs. deformacao na armadura longitudinal
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Apéndice B — Resultados dos ensaios dos pilares submetidos & compressio excéntrica 311
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Figura B.39 — Diagramas forca vs. deformagdo na armadura transversal.
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Figura B.40 — Diagramas forca vs. deformacdo no concreto

3

.0
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Figura B.41 — Diagramas forcas vs. deslocamento vertical do pilar
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Figura B.42 — Diagramas forca vs. deslocamento transversal do pilar
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Figura B.43 — Diagramas forca vs. deformagdo na armadura |longitudinal
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Figura B.44 — Diagramas forc¢a vs. deformacao na armadura transversal.
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Figura B.45 — Diagramas for¢a vs. deformagéo no concreto
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Figura B.46 — Diagramas forcas vs. deslocamento vertical do pilar
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Figura B.47 — Diagramas forca vs. deslocamento transversal do pilar
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Figura B.48 — Diagramas for¢a vs. deformacao na armadura longitudinal
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Apéndice B — Resultados dos ensaios dos pilares submetidos & compressio excéntrica

Forga (kN})

1200
1100
1000
900
800
700
600
500
400
300
200
100

'\I\I|HI\|I\II‘IHI|HH|I\II|IHI|\IH|I\I\|IHI II\I|HH|IHI|II\I|HH_:
® SG1e SG3 e 3

A SG2 G4, M 502 —

W SG4 e =

\Limite de escoamento do ago é
\I\I|HI\|I\II‘IHI|HH|I\II|IHI|\IH|I\I\|IHI|II\I|HH|IHI|II\I|HH_
1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 12 13 14 15

0

Deformacéo (%)

Figura B.49 — Diagramas forca vs. deformagdo na armadura transversal.
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Figura B.50 — Diagramas forca vs. deformacdo no concreto

3

.0

316
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Figura B.51 — Diagramas forcas vs. deslocamento vertical do pilar
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Figura B.52 — Diagramas forca vs. deslocamento transversal do pilar
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Figura B.53 — Diagramas for¢a vs. deformagdo na armadura |longitudinal
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Figura B.54 — Diagramas forc¢a vs. deformacao na armadura transversal.
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Figura B.55 — Diagramas for¢a vs. deformagdo no concreto
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Figura B.56 — Diagramas forcas vs. deslocamento vertical do pilar
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Figura B.57 — Diagramas forca vs. deslocamento transversal do pilar
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Figura B.58 — Diagramas for¢a vs. deformacao na armadura longitudinal
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Figura B.59 — Diagramas forca vs. deformagdo na armadura transversal.

Forga (kN)

1200
1100
1000
900
800
700
600
500
400
300
200
100

|1 (Tl

o

0

0.6

1.2

1.8

2.4 3.0 3.6
Deformacéo (%)

4.2

4.8

54

Figura B.60 — Diagramas forca vs. deformacdo no concreto
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Figura B.61 — Diagramas forcas vs. deslocamento vertical do pilar
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Figura B.62 — Diagramas forca vs. deslocamento transversal do pilar
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Figura B.63 — Diagramas forcas vs. deslocamento vertical do pilar

1200 RRRNRAARR RN RN AR ARR R RRN ARRRN RARRRRRY
1100

1000
900
800
700
600
500
400
200
200
100

[LT]

— LVDT1 e LVDT3 LYDT1
® LVDT2

yvoT2

LYDT3

Forga (kN)

\II\‘I.I\\|I\II‘\II\‘II\I|I\II|III\|II\I|IIII‘IIII|IIII|IIII

0 \\I\|I\II|\I\I|\I\I|I\II‘I\II|\II\|\II\|II\I‘II\

o

10 20 30 40 50 60 70 80 a0
Deslocamento (mm)

Figura B.64 — Diagramas forca vs. deslocamento transversal do pilar
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Figura B.65 — Diagramas forcas vs. deslocamento vertical do pilar

1200 RRRNRAARR RN RN AR ARR R RRN ARRRN RARRRRRY
1100

1000
900
800
700
600
500
400
200
200
100

[LT]

— LVDT1 e LVDT3 LYDT1
® LVDT2

yvoT2

LYDT3

Forga (kN)

0 |\\I\|I\II|\I\I|\I\I|I\II‘I\II|\II\|\II\|II\I‘II\

0 10 20 30 40 50 60 70 80 a0
Deslocamento (mm)

Figura B.66 — Diagramas forca vs. deslocamento transversal do pilar
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