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CISALHAMENTO NA INTERFACE ENTRE
CONCRETO PRE-MOLDADO E CONCRETO
MOLDADO NO LOCAL EM VIGAS SUBMETIDAS A
FLEXAO

Daniel de Lima Aratjo ' & Mounir Khalil El Debs ?

Resumo

Neste trabalho ¢ abordado o cisalhamento pela interface entre concreto pré-moldado e
concreto moldado no local em vigas compostas. Sdo apresentados modelos analiticos e
empiricos empregados na avalia¢do da resisténcia ao cisalhamento pela interface entre
duas superficies de concreto atravessadas por armadura. Esses modelos foram
utilizados para avaliar a resisténcia ao cisalhamento da interface de vigas compostas
disponiveis na literatura. Observou-se boa aproximagdo entre os modelos analiticos e
os modelos empiricos, obtidos de ensaios de cisalhamento direto, com os resultados
experimentais de vigas compostas. Sdo apresentados também os resultados de ensaios
em vigas compostas realizados na EESC-USP com o objetivo de avaliar, de forma
qualitativa, a resisténcia da interface. As recomendacoes da NBR 9062/85 sobre o
assunto sdo apresentadas, sendo também comparadas com os resultados experimentais.
Observou-se a necessidade de inclusdo de um limite maximo na expressdo da NBR
9062/85 utilizada para avalia¢do da resisténcia da interface de vigas compostas.

Palavras-chave: pré-moldado de concreto, cisalhamento.

1 INTRODUGAO

A associacado de elementos pré-moldados com concreto moldado no local é
uma das aplicagdes mais comuns da pré-moldagem. Este tipo de associagao, que
recebe a denominacdo de pega composta, tem sido utilizado com sucesso em
construcdes de pontes e pavimentos de edificios, apresentando inUmeras vantagens
em relagao a construgao unicamente em concreto moldado no local ou em elementos
pré-moldados. Para garantir a colaboracdo do concreto moldado no local na secgéao
resistente das pecas compostas submetidas a flexdo, € necessario garantir a
transferéncia, integral ou parcial, das tensdes de cisalhamento horizontais pela
interface entre o concreto pré-moldado e o concreto moldado no local (Figura 1).

A avaliagdo da resisténcia ao cisalhamento horizontal depende de varios
fatores dentre os quais destacam-se a rugosidade da superficie de contato, a
quantidade de armadura transversal a ligagdo e a resisténcia do concreto. Apesar
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2 Daniel de Lima Aratjo & Mounir Khalil El Debs

deste tema ter sido bastante estudado por diversos pesquisadores, ainda restam
diversas duvidas sobre a distribuicdo de tensdes na interface de pegas compostas. O
objetivo deste trabalho € mostrar alguns modelos analiticos e empiricos que avaliam
a resisténcia da interface de vigas compostas submetidas a flexdo e comparar os
resultados com ensaios experimentais de vigas compostas. Uma abordagem mais
completa sobre o assunto pode ser encontrada em ARAUJO (1997).

LF

(c) pega monolitica (transferéncia integral

(a) viga composta formada por duas barras de tensdes de cisalhamento)

—————
(b) flexdo independente das barras (d) pegas compostas com transferéncia
(interface sem tensdes de cisalhamento) parcial de tensbes de cisalhamento

Figura 1 - Desenvolvimento de tensdes de cisalhamento horizontal em vigas compostas

2 TRANSFERENCIA DE TENSOES DE CISALHAMENTO EM
INTERFACES DE CONCRETO

2.1 Descrigao do fenémeno

Quando tensdes de cisalhamento sdo transferidas ao longo de uma junta de
concreto, ocorre uma tendéncia de deslizamento entre as duas partes que resulta
num movimento de translacéo entre elas (Figura 2). Esta junta pode ser formada pela
ligacao entre uma pecga pré-moldada com concreto moldado no local ou pela ruptura
de uma pec¢a monolitica para formagao de um plano de cisalhamento. Se a superficie
da interface é rugosa, o movimento de translagdo é acompanhado de um afastamento
entre as pecas, e os esforgos sdo transmitidos através da superficie de contato e pela
armadura transversal a interface.

Os os . tensdo de tragdo na armadura

? on : tensédo normal & interface

I W : separacgao transversal entre as superficies
. On on (abertura de fissura)

<—— interface
T

s : deslizamento relativo entre as superficies
W 1 : tensdo de cisalhamento transmitida pela
s

=

|

Os

Figura 2 - Esquema de transferéncia de esforgos de cisalhamento numa interface de concreto

A transferéncia de esforgcos pela superficie de contato pode ser dividida em
trés parcelas:
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Cisalhamento na interface entre concreto pré-moldado e concreto moldado no local ... 3

a) Transferéncia por aderéncia: para baixas solicitacdes, os esforcos sao
resistidos pela adesdo entre as particulas internas do aglomerante. Esse
fendmeno, isoladamente, ndo é suficiente para uma boa transferéncia pois é
destruido no caso de pequenos deslocamentos.

b) Transferéncia por atrito: uma vez rompida a aderéncia, para 0 menor
deslizamento relativo, aparece uma resisténcia por atrito entre as superficies em
contato, desde que existam tensdes normais a interface. Essas tensdes podem
surgir pela aplicagédo de forgas externas ou pela reagdo da armadura normal a
interface quando é solicitada a tragdo. Esta parcela de resisténcia possui um
importante papel na transferéncia dos esforgos de cisalhamento apés rompida a
aderéncia entre as partes em contato, sendo diretamente influenciada pela
rugosidade da superficie.

c) Transferéncia por acao mecanica: em superficies rugosas ocorre um
engrenamento entre os agregados fixados em lados opostos da interface, os
quais sao solicitados ao corte quando ocorre o deslizamento relativo entre as
duas superficies.

A armadura transversal a interface contribui na transferéncia de esforgcos de
cisalhamento por:

d) Efeito de pino: o deslizamento relativo entre as duas superficies tende a
“cortar” a armadura transversal a interface, a qual fornece uma parcela de
resisténcia que é somada a resisténcia fornecida pela superficie de contato.

e) Tensdo normal a interface: se a superficie de contato for rugosa, junto com o
deslizamento relativo entre as partes havera um afastamento entre elas que
tenderad a alongar a armadura. Esta por sua vez reage e aplica uma tensao
normal a interface que aumentara a resisténcia por atrito entre as superficies
em contato.

2.2 Modelo analitico de Tassios e Vintzeleou

Um extensivo estudo baseado em ensaios experimentais foi desenvolvido na
National Technical University, em Atenas, com o objetivo de definir um modelo que
simulasse o0 mecanismo de transferéncia de tensdes de cisalhamento
(TSOUKANTAS;TASSIOS (1989) e TASSIOS; VINTZELEOU (1990)). Este modelo
baseado na transferéncia de esforcos pelo atrito entre as superficies em contato e
pela acdo de pino da armadura transversal. A resisténcia devido ao atrito entre as
superficies em contato é avaliada, conhecendo-se o deslizamento relativo entre as
duas partes (s) e a tensao normal a interface (c,), por:

1=05.3f.2.0,.> < 044.3f%c, (MPa) ,s,=2mm 1)
SU

Nesta expressdo, a tensdo normal é garantida por for¢cas externas atuando
sobre a interface. Entretanto, se existir uma armadura atravessando a interface, a
tensao normal necessaria para garantir a transferéncia de esforgos por atrito pode ser
garantida por esta armadura. Neste caso, a relagdo forgca de arrancamento-
alongamento da barra pode ser obtida conhecendo-se a distribuigdo de tensdes axiais
e de tensbes de aderéncia entre a barra e a regido de concreto (Figura 3). Do
equilibrio entre a forga externa e as tensdes de aderéncia obtém-se:
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4 Daniel de Lima Aratjo & Mounir Khalil El Debs

On =Pp-Os

(2)

3)

(4)

sendo as unidades em mm e MPa, {, o comprimento sobre o qual sdo desenvolvidas
as tensdes de aderéncia necessarias para transferéncia de esforgos da barra para o
concreto, Al o alongamento total da barra, p a taxa geométrica de armadura normal a
interface e w a abertura das fissuras avaliada, para superficies rugosas, por:

2

w=06.53 < 14 mm (5)
T g 3,5.f;
> a—real
AZFH adotado
Os «+ ¢ :

/ adot:
Cs ~_ " rea

Ly |

/ | |

1

Figura 3 - Tensdes de aderéncia e tensdes de tracdo em uma barra imersa numa regido de
concreto

A resisténcia devido a agado de pino da armadura (Rs), em fungdo do
deslizamento relativo (s), é avaliada por:

< _ Rs,u
ss <0184, ,Rs =5. Ss  (N) (6.a)
S,u
4 3
RS RS
01sg, <sq <85,,85 =010 +115. -0,5. -Ssu (6.b)
RS,U RS,U
sendo:
S
Sg = ) e S5, =0,05®, (mm)

Rou = 1’3'q’32'\/m (N)e &ZT_S

y
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A resisténcia ao cisalhamento da interface é obtida pela soma das parcelas de
resisténcia devido ao atrito e a acdo de pino da armadura transversal a interface.
Conhecido o valor do deslizamento da interface é possivel calcular o valor da abertura
das fissuras utilizando a eq.(5). A armadura transversal €, entéo, tracionada e aplica
uma forga normal a interface. Essa forga pode ser calculada pela eq.(2) e pela eq.(3),
onde Al deve ser tomado igual a metade do valor da abertura das fissuras. Utilizando
a eq.(1) calcula-se a resisténcia por atrito da interface sujeita a tensdo normal
constante c,. A resisténcia devido a agdo de pino da armadura é calculada pela
eq.(6), sendo somada a resisténcia por atrito para fornecer a resisténcia final da
interface ao cisalhamento para um dado valor de deslizamento. Variando este valor,
obtém-se a curva que relaciona o deslizamento da interface com a resisténcia ao
cisalhamento. Essa curva possui um ponto de maximo que fornece a resisténcia
ultima da interface de concreto.

2.3 Modelo analitico de Hsu, Mau e Chen

Existem, basicamente, dois comportamentos distintos para os problemas de
transferéncia de tensbes de cisalhamento: transferéncia através de um plano
previamente fissurado e através de um plano nao fissurado. O comportamento para o
primeiro caso €& determinado pela relagdo entre tensdo de cisalhamento e
deslizamento do plano fissurado. O engrenamento dos agregados, a agao de pino e a
tensdo normal ao plano de cisalhamento afetam a resisténcia da interface. A ruptura
ocorre ao longo da fissura existente com pequeno ou nenhum aumento da abertura
exceto quando ha grande porcentagem de armadura atravessando a interface. A
resisténcia final da interface é avaliada pela teoria atrito-cisalhamento.

Por outro lado, a ruptura por cisalhamento em um plano nao fissurado ocorre
pela formacgdo de inumeras fissuras inclinadas em relagao ao plano de cisalhamento
(Figura 4). Neste caso, a ruptura ocorre pelo esmagamento das bielas comprimidas
de concreto formadas, aproximadamente, paralelas as fissuras. A compressido nas
bielas e a tracdo nas armaduras paralelas e normais ao plano de cisalhamento
formam uma trelica que resiste as forgas aplicadas no plano de cisalhamento.

A transferéncia de esforgos de cisalhamento através de um plano néo
fissurado foi estudado por Hsu, Mau e Chen (HSU, et al. (1987)) que sugeriram um
procedimento para o tragado da curva tensao-deformagéo no plano de cisalhamento.
Eles sugeriram um modelo baseado na teoria de biela e tirante para representar as
fissuras e também adotaram uma curva tensao-deformacao para o concreto das
bielas comprimidas que apresentava um ramo descendente depois de atingido a
resisténcia maxima do concreto. Foi definida uma regiéo critica, ao longo do plano de
cisalhamento, onde a distribuicdo de tensdes foi considerada aproximadamente
uniforme apds a formacao das fissuras, e foram deduzidas equacgdes para representar
a relagao tensao-deformacao dessa regio.
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6 Daniel de Lima Aratjo & Mounir Khalil El Debs

F
Iz
£
. —_=
plano de cisalhamento e
F
(a) modelo pré-fissurado (b) modelo monolitico

Figura 4 - Forma de ruptura de modelos usados em ensaios de cisalhamento direto

2.3.1 Equacoées basicas

- Equacéo de equilibrio

Seja um elemento de concreto com armadura nas duas diregdes ortogonais x
e y (Figura 5). Ele esta submetido a tensdes normais (ox e oy) e tensdes de
cisalhamento (t4,) constantes ao longo de cada plano. Apds a fissuragédo, surgem
varias bielas comprimidas e inclinadas de um angulo o que, junto com a armadura,
formam uma treliga resistente aos esforgos de cisalhamento. Esta direcao € assumida
como a diregado da tensao principal de compressao no concreto (c.), sendo a dire¢cao
da tensdo principal de tragéo (o) ortogonal a ela. As tensdes oy , G, € T, , atuantes no
elemento de concreto armado, sao resistidas pelo concreto e pela armadura, sendo
que as tensdes atuantes apenas no concreto sdo designadas por Gy , Oy € Tyyc. Elas
podem ser escritas em fungdo das tensdes principais através de uma transformacéao
de coordenadas, ou seja:

O, = O,.c08°0 + O,.sen’0l (7.a)
G, = O,.Sen’0 + G,.cos’0 (7.b)
Ty = (O, —O0y).S€n0.cos o, (7.c)

Sabendo-se que a armadura resiste apenas as tensdes normais, a tensao
total no elemento de concreto armado vale:

O, = G..cos°0L+ G.sen’a +p,.f (8.a)
2 2

G, =0..sena + o.cos“o+p,.f (8.b)

T,, = (0, —0C;).seno.cosa, (8.c)

onde fsx e s, s80 tensdes na armadura nas diregbes x e y respectivamente.

Cadernos de Engenharia de Estruturas, Sdo Carlos, n. 17, p. 1-27, 2001
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Oy Oy, Oy,s

Gt
i i ! R Cc
e S ) S 3
_ - . - . O
=— Ox ) = Ox.c * ‘ ‘ Oxs o \q
L | L
concreto armado concreto armadura Diregbes das tensdes

pricipais no concreto

Figura 5 - Tensbes em um elemento de concreto armado

- Equagao de compatibilidade

Assumindo que as deformacgdes sdo uniformemente distribuidas no elemento
de concreto, elas podem ser avaliadas pelas seguintes equacbes:

€, = £,.C08°0 + £,.sen’L (9.a)
€, = €,.5en°0L + €,.COS°0! (9.b)
Yy = 2 (€, — €;).s€N0L.COS L (9.c)

&y & : deformagbes normais nas diregbes x e y respectivamente;
Y« - deformacao angular;

€., & : deformacgdes principais de compressao e tragao respectivamente.

- Equagao constitutiva

A relacdo tensdo-deformacdo nas bielas comprimidas de concreto é
representada pelas seguintes equagdes (Figura 6):

ramo ascendente

2

o, = —f,. 28—°—k.(8—°) se |g]< ) (10.a)
€0 €o A
ramo descendente
e 1Y
f g A €
c.=—2<|1-| =2 sele |>]|=% 10.b
A

€ - . - - .
sendo -2 a deformacéo correspondente & maxima tensdo de compressao na biela de

A

concreto e g = -0,002 a deformagao correspondente a resisténcia a compressao do
concreto (f;) medida em corpos-de-prova cilindricos. O coeficiente A é definido para
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8 Daniel de Lima Aratjo & Mounir Khalil El Debs

avaliar o fenbmeno de encruamento negativo (“softening”) do concreto, sendo
expresso por:

A= _[07-t (11)

A relacdo tensdo-deformacdo do concreto submetido a tragdo é mostrada na
Figura 6(b), sendo representada pelas seguintes equacgdes:

c,=E.g se g < g, (12.a)
fi

O,=————— Se & > g, (12.b)
& — &
0,005

2.1 . -
E,=- . modulo de elasticidade do concreto

0

f, = 0,331 \/f_ : resisténcia a de tragao do concreto (MPa)

C

f ~ R ~ o . ~
€q :E—t : deformagdo correspondente a tensdo que inicia a fissuragdo do

C
concreto

Nas expressdes anteriores a tensao e a deformacgao de tracao sdo tomadas
com sinal positivo enquanto a tensédo e a deformacgédo de compressao sao tomadas
com sinal negativo. Vale ressaltar que estas relagdes representam o comportamento
das bielas de concreto num estado plano de tensdes, nada tendo haver com a relagao
tensao - deformacao do concreto obtida através de corpos-de-prova cilindricos.

Ot

fi

v

(a) curva tensédo de compressao-deformacgao (b) curva tenséo de tragdo-deformacéao

Figura 6 - Relacao tensao - deformacgéo do concreto

2.3.2 Procedimento de resolugao

Seja o0 modelo para ensaio de cisalhamento direto com plano de cisalhamento
nao pré-fissurado mostrado na Figura 7. Assumindo que as tensdes normais ao plano
de cisalhamento devido as agbes externas sejam conhecidas, as outras tensodes
podem ser obtidas em fungao da forga F por:

F
Gy :ch__h (138)
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T., =K

F
_ 13.b
o =Kep (13.)

K, : coeficiente para avaliagéo da distribuigdo ndo uniforme de o,

K. : coeficiente para avaliagéo da distribuicdo ndo uniforme de 1,y

F
=N Secao transversal
14 /. I b
h

regiao critica
Figura 7 - Modelo para ensaio de cisalhamento direto

Se as tensdes forem uniformemente distribuidas ao longo da pega, os
coeficientes K; e K; sdo iguais a unidade. Combinando a eq.(13.a) e a eq.(13.b),
obtém-se uma relagéo entre ¢, e T, :

6, =K.T K=" (14)

y xy h

Segundo a teoria da elasticidade, as tensdes nao sado uniformes na regido
critica do modelo da Figura 7. Antes da fissuragdo do concreto a tenséo t,, € maior
proxima as extremidades onde ha uma concentragdo de tensdes devido a aplicacao
da forga concentrada. De igual forma a tensao o, também é maior nas extremidades
enquanto a tensdo normal ao plano de cisalhamento ¢, € muito pequena, podendo ser
desconsiderada. Com o aumento do carregamento ocorre a formacgédo de fissuras
inclinadas na regiao préxima ao plano de cisalhamento (regido critica). Nessa regiao,
a intensa fissuragdo do concreto possibilita a redistribuigéo das tensées oy , o, e 1,, ao
longo do plano de cisalhamento, diminuindo sua rigidez em comparagdo com outras

partes da peca. Dessa forma, as tensbes podem ser consideradas uniformes na
regido critica e a teoria exposta pode ser aplicada.

Vale lembrar que este modelo é valido para regides fissuradas, nao
representando bem o comportamento da regido antes de ocorrer a fissuragdo do
concreto. Logo, apresenta boa aproximagao para avaliagdo da tensao resistente em
planos de cisalhamento depois de ocorrido a fissuragao do concreto.

Combinando as equacgdes ja definidas e lembrando que f;x e fs, s&o iguais a f, quando
a armadura atinge a deformagé&o de escoamento (g, ), obtém-se das eq.(8) e eq.(9):

€, > € G, =0,.cos” oL+ G .sen’ o +p,.f, (15.a)

y,S

_ 2 2
s Oy=0,.cos’a+0G,.sen’ o+ (15.b)
p,.Es.(g,.cos” o +€,.5en’ o)

< €
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10 Daniel de Lima Aratjo & Mounir Khalil El Debs

Combinando a eq.(8.b) e eq.(8.c) com a eq.(14), obtém-se:

K.(G, —G,).sen o.cos 0. = G,.sen’ o + G.cos” o+ p,.f, (16)

Substituindo o valor de fs, e utilizando a eq.(9.b), tem-se:

€, 2 €

v K.(c, —0,).sen a.cos o =

Yy.S
) ) (17.a)
= 0..sen“ o +0,.cos” o +p,.f,

€, < &

y K.(0, —0,).sen o.cos o =

y,S
) ) ) ) (17.b)
= 0..sen“ o.+G.cos” a+p,.E .(€..sen” oL+ ¢€,.cos” o)

A eq.(15.a), a eq.(15.b), a eq.(17.a) e a eq.(17.b) séo escritas em fungao de 6
variaveis. Adotando um valor para ¢; ,as outras variaveis o , o;, &, o € A podem ser
obtidas da eq.(10), eq.(11), eq.(12), eq.(15) e eq.(17). A variavel &, foi escolhida
porque se espera que a deformacdo das bielas aumente com o acréscimo do
carregamento.

Um procedimento iterativo para resolugao simultadnea das cinco equagdes nao
lineares é o seguinte:

1. Adotar um valor (negativo) para .
2. Adotar um valor (positivo) para o
3. Calcular g pela curva tensdo-deformacao do concreto

t cr
(0

t

2
£,2¢€ £ = O,OOS.[L—IJ +e,

G,
Et < Ecr 8‘[ :E—

C

4. Calcular A
A= Jo7-t
8C

5. Calcular o,

2
€0 _ f |28 | &
e, < vl O C[ o h(eo)]
g, 1 2
€ N g A
|£C|>7 o, = 7J1 LT
A
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6. Calcular o

0, -0, — px.fy
6 _Gt

> ¢ cos’a =

€ V.S

X
c

O, -0, —P,.Es.&
(CP O +pX'ES'(8C _et)

e, < ¢ cos?o =

X y,s

7. Calcular o

G,.(K.sen o.cos o —sen” o) - p, .f,

K.sen o.cos o+ cos? o

O,.(K.sen o.cos o —sen® o) — p, .E;.(€..sen” o + €,.Cos* @)

K.sen o.cos o, + cos? o

8. Se o valor calculado para o; estiver proximo do valor inicialmente adotado, o ,
Gt, &, 0. € A sdo a solugao para o valor de g, adotado. Caso contrario, deve-se
adotar outro valor para o e repetir os passosde 2 a 7.

9. Adotar um novo valor para ¢ e repetir os passos de 1 a 8.

10. Os valores de oy , Ty € Yk podem ser calculados pela eq.(8.b), eq.(8.c) e
eq.(9.c), respectivamente, para cada valor de €, adotado.

A tensdo de cisalhamento ultima resistente (1,) pode ser obtida do ponto de
maximo absoluto da curva que relaciona 1., com Y,y .

2.4 Modelos empiricos

Varios pesquisadores sugeriram modelos empiricos para a avaliagdo da
transferéncia de esforgos de cisalhamento em juntas de concreto. Estas expressoes
foram obtidas, na sua maioria, de ensaios de cisalhamento direto e algumas de
ensaios em vigas compostas submetidas a flexdo. Um estudo detalhado sobre a
aplicagédo destes modelos pode ser encontrado em ARAUJO (1997). A seguir
apresentam-se alguns modelos que melhor representam o comportamento da
interface de vigas compostas submetidas a flexao.

e J. Walraven, J. Frénay e A. Pruijssers [WALRAVEN, et al. (1987)]

Uma extensiva analise estatistica foi realizada pelos autores em 88 ensaios
de cisalhamento direto com interfaces pré-fissuradas sendo sugerida a seguinte
equacao para avaliagao da resisténcia ao cisalhamento da interface:

1, =Cq.(p.f,)%  (MPa) (18)

sendo C, =0,878.f,>*® ¢ C, =0,167.f,>°%

e A.H. Mattock [MATTOCK (1988)]
Comentando sobre o artigo de Walraven, et al., Mattock sugeriu a equagéo:

Cadernos de Engenharia de Estruturas, Sdo Carlos, n. 17, p. 1-27, 2001



12 Daniel de Lima Aratjo & Mounir Khalil El Debs

1, =0467 £,2%*° +08.(pf, +5,) < 03.f, (MPa) (19)

O primeiro termo representa a resisténcia devido a coeséo e o segundo termo
a resisténcia devido ao atrito entre os agregados.

e S.T.Maue T.T.C. Hsu [MAU; HSU (1988)]

Comentando sobre o artigo de Walraven, et al., os autores sugeriram a
equacao:

K
YW _ope. [Pl

Su
fc fc

03 (20)

e AK. Patnaik [PATNAIK (1992)]

Baseado em resultados de ensaios em 16 vigas compostas biapoiadas,
Patnaik sugeriu a seguinte equagao para avaliagao da resisténcia ao cisalhamento da
interface:

1, =06. /(01+p.f,).f, < 025f (MPa) (21)

sendo f, < 440 MPa. Esta equagdo é valida para concretos moldados em idades
diferentes e interface rugosa. Ela possui uma parcela de resisténcia devido a coesao
e outra devido ao atrito entre as superficies em contato.

e A.H. Mattock [MATTOCK (1994)]
Comentando o trabalho de Patnaik, Mattock sugeriu que a resisténcia da
interface nao era proporcional a fco'5 , sugerindo a seguinte equagao:

Pf f0,73
oty A,
Ty=——7— < 03f MPa 22
=550 . (MPa) 22

Esta equacdo foi formulada para pegas monoliticas com plano de
cisalhamento nao pré-fissurado. Entretanto, pode ser aplicada as vigas compostas
com concretos moldados em idades diferentes, tomando-se para f. a média entre a
resisténcia dos concretos em contato.

3 COMPARAGAO DOS MODELOS COM RESULTADOS DE ENSAIOS
EXPERIMENTAIS DISPONIVEIS NA LITERATURA

Os modelos analiticos e empiricos foram aplicados as vigas compostas
ensaiadas por Patnaik (PATNAIK (1992)) com o objetivo de verificar a eficiéncia
destes modelos na avaliagdo da resisténcia da interface de vigas compostas
submetidas a flexdo. Patnaik ensaiou 16 vigas biapoiadas de secao T com forga
concentrada no meio do vao (Figura 8). As variaveis estudadas foram a resisténcia a
compressao do concreto e a porcentagem de armadura transversal a interface. A
superficie da interface era rugosa, sendo obtida naturalmente pela exposicao dos
agregados graudos. Na tabela 1 sdo mostradas as principais caracteristicas das vigas
ensaiadas e a resisténcia ultima obtida dos ensaios.
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L
T T
Viga ensaiada com mesa sobre todo o vao
400
— L
[
T T
—73 305 75—

Viga ensaiada com mesa menor que o vao

400 400

1T Y 20

=
=2

120

B | 20

150 150
— —
segao de viga com alma fina segao de viga com alma de largura uniforme

Todas as dimensdes estdo em mm

Figura 8 - Detalhes das vigas ensaiadas por Patnaik (PATNAIK (1992))

Tabela 1 - Principais caracteristicas das vigas ensaiadas por Patnaik e resultados obtidos

Viga Resisténcia do tens_éo normal a | Resisténcia ao cisalhamento
concreto (f;) MPa interface horizontal na ruptura (1) Mpa
Alma Mesa (p-f,) MPa
8 38,0 35,6 0,77 3,12
10 37,6 38,7 0,77 3,46
6 40,4 37,1 1,62 5,25
9 37,6 37,1 1,62 4,64
5 42,6 34,8 1,63 5,54
2 39,2 34,9 1,66 4,27
3 40,2 30,5 2,73 6,82
1 42,7 37,4 4,36 7,76
7 38,0 35,8 6,06 9,25
12 36,2 34,6 7,72 9,20

Na Figura 9 é feita a comparagao entre os resultados obtidos pela aplicagao
dos modelos analiticos e empiricos com os resultados obtidos dos ensaios de Patnaik.
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\i

o
PR

Resisténcia ao cisalhamento da interface (MPa)
[9)]
1
a

31 8 ® resultados experimentais
2 —=a— modelo de Tassios; Vintzeleou
—o— modelo de Hsu; Mau; Chen

0+———— ————————————————————————
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Tensdo Normal p.fy (MPa)

4 ® resultados experimentais
1 —=— Walraven et al. - eq.(18)
| ——0o— Mattock - eq.(19)

21 —e— Mau e Hsu - eq.(20)
—o— Mattock - eq.(22)

Resisténcia ao cisalhamento da interface (MPa)
[6)]
1

o+

0 1 2 3 4 5 6 7 8
Tens&o normal p.fy (MPa)

Figura 9 - Comparacgao entre os modelos analiticos e empiricos e os resultados de ensaios
experimentais

Destes graficos observa-se que ha uma boa aproximagao entre os resultados
fornecidos pelos modelos analiticos e os resultados dos ensaios. Contudo, ha uma
maior divergéncia para baixos valores de tensao normal (ou baixa taxa de armadura),
0 que pode ser explicado pelo fato dos modelos nao incluirem em suas expressdes
uma parcela de resisténcia devido a aderéncia, a qual € mais importante em baixas
taxas de armadura do que em altas taxas de armadura.

Os deslizamentos relativos da interface previstos pelo modelo de Tassios e
Vintzeleou ndo estdo de acordo com os resultados obtidos dos ensaios. Entretanto, o
modelo mostrou que a armadura atinge a resisténcia de escoamento quando o
deslizamento esta préximo de 0,5 mm. Neste instante, a resisténcia fornecida pelo
modelo é inferior a dos ensaios, contudo, calculando a resisténcia correspondente ao
deslizamento de 1,4 mm, obtém-se valores proximos aos obtidos por Patnaik na
ruptura de vigas com interface rugosa.

O modelo de Hsu; Mau e Chen parece ser mais adequado para o tipo de viga
ensaiada por Patnaik do que o modelo de Tassios e Vintzeleou, uma vez que fornece
valores mais préximos dos resultados obtidos dos ensaios.
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De forma semelhante aos modelos analiticos, os modelos empiricos
apresentaram maior divergéncia em relacao aos resultados dos ensaios quando as
vigas possuiam baixo valor de tensdo normal. O modelo de Mattock (eq.(19)) forneceu
resultados mais préximos dos valores de ensaio com baixa taxa de armadura devido a
existéncia da parcela de resisténcia por aderéncia em sua expressao. Este fato mais
uma vez indica a importancia da aderéncia quando a tensdo normal a interface das
vigas compostas é baixa, ou seja, a taxa de armadura transversal é baixa.

Os modelos analiticos nao apresentam um limite maximo para a resisténcia
ao cisalhamento, fornecendo valores superiores aos obtidos dos ensaios quando as
vigas possuem altas taxas de armadura. A maioria dos modelos empiricos propde um
limite de 0,3.f; para a resisténcia da interface. Contudo, como pode ser observado da
Figura 9, este limite parece ser elevado. O limite proposto pela FIP (1982) de 0,25.f,
parece mais razoavel uma vez que coincide com o limite maximo observado nos
ensaios.

4 PROGRAMA EXPERIMENTAL DESENVOLVIDO

Foram ensaiadas trés vigas compostas, semelhantes as vigas ensaiadas por
Patnaik, no laboratério de estruturas da EESC-USP. O objetivo destes ensaios foi
obter resultados proprios que proporcionassem uma maior sensibilidade na analise
dos resultados experimentais disponiveis na literatura. Nessas vigas foi variada a
forma da armadura transversal a interface de modo a observar a influéncia do arranjo
da armadura na resisténcia da interface das vigas aos esfor¢cos de cisalhamento
horizontal. Na tabela 2 sao apresentados um resumo das principais caracteristicas
das vigas ensaiadas e as variaveis estudadas.

4.1 Armadura das vigas

As vigas foram dimensionadas de forma que a ruptura ocorresse na interface
entre a mesa e a alma. Desta forma, tanto a armadura para resistir ao momento fletor
quanto a armadura para resistir ao esforgo cortante foram dimensionadas para resistir
a duas vezes a forga estimada para ruptura por cisalhamento da interface. Na Figura
10 é mostrado o detalhamento da armadura das vigas ensaiadas. Foram empregadas
trés formas de armadura de costura da interface: armadura em forma de estribo
fechado (viga 1), em forma de estribo aberto com largura igual a largura dos estribos
da alma (viga 2) e em forma de estribo aberto com largura reduzida (viga 3). A largura
do estribo foi reduzida para simular as caracteristicas da ligagao entre vigas pré-
moldadas e laje moldada no local com a utilizacdo de pré-lajes como férma, onde a
largura da interface é reduzida devido a regido de apoio das pré-lajes.
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Tabela 2 - Resumo das principais caracteristicas das vigas ensaiadas e variaveis estudadas

Viga 1 Viga 2 Viga 3
40
2l
Secado Transversal %
15
Armadura
longitudinal 4 ® 25 mm
Aco CA 50 (f, = 650 MPa)
Resisténcia do 48,60 MPa 42,84 MPa 44,09 MPa
concreto da alma
Resisténcia do 39,80 MPa 41,50 MPa 41,67 MPa
concreto da mesa
Forma de ‘ v |
carregamento \ |
Variaveis dos ensaios
Armadura d®8mmc/10,5e @
transversal na alma 6,3 mmc/ 28 ®8mmc/8.5 ®8mmc/8.5
Armadura de costura
atravessando a
interface
& 6,3mm c/ 28 & 6,3mm c/ 28 ® 6,3mm c/ 28
Largura da interface 15 cm 15 cm 9cm
Taxa de armadura
transversal a 0,15 % 0,15 % 0,25 %
interface

4.2 Moldagem das vigas

As vigas foram moldadas em duas etapas com a finalidade de simular o
comportamento de estruturas compostas formadas por vigas pré-moldadas e laje
moldada no local. Na primeira etapa, a alma da viga foi moldada em duas camadas,
sendo que a ultima camada, de aproximadamente 3 cm, foi rapidamente vibrada de
modo que os agregados graudos ficassem expostos, obtendo-se assim uma
superficie naturalmente rugosa. Apds trés dias procedeu-se a limpeza da superficie
da interface com ar comprimido e aspirador para retirar impurezas e particulas soltas.
Em seguida a superficie foi umedecida, tomando-se o cuidado de evitar que ficasse
agua livre, e efetuou-se a moldagem da mesa.

A viga 3 apresentou um detalhe na interface diferente das outras duas vigas.
Apo6s a concretagem da alma, uma faixa de aproximadamente 3 cm de largura de
cada lado da superficie da alma foi alisada de forma que o agregado graudo nao
ficasse exposto. Um dia antes da concretagem da mesa foi colada fita isolante nessa
faixa para impedir a transferéncia de tensdes de cisalhamento por aderéncia entre a
mesa e a alma nessa regido. Este detalhe foi empregado para simular a falta de
aderéncia na superficie de contato entre as vigas pré-moldadas e as pré-lajes
utilizadas em construgdes compostas.
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Figura 10 - Detalhe da armadura das vigas ensaiadas

4.3 Resultados dos ensaios

4.3.1 Tensao de cisalhamento na interface

Nas vigas compostas submetidas a flexdo a tensdo de cisalhamento que atua
na interface é obtida indiretamente. Normalmente mede-se o carregamento aplicado a
viga e a partir dai estima-se a tensao na interface. Esta estimativa pode ser feita por
trés métodos:

— Equacao elastica

_vs

l.b (23)

T

Esta expressdo é valida apenas para materiais no regime elastico linear,
entretanto pode ser utilizada para o concreto fissurado. Neste caso, as propriedades
geomeétricas da segao devem ser obtidas da secgao fissurada desprezando a regiao
tracionada do concreto.

— Equilibrio de forgas horizontais

A tensao na interface pode ser obtida calculando a resultante de compressao,
ou de tracdo, na secdo de momento fletor maximo. Esta forca pode ser transferida
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pela interface, através de tensbes de cisalhamento horizontais, no trecho
compreendido entre os pontos de momento fletor maximo e momento fletor nulo.

_ Rch < AS'fy

T = <
b.a, b.a,

(24)

R.c2: parcela da resultante de compressao aplicada na area de concreto moldado
no local (Ac).

— Equacao aproximada
A tensao na interface pode ser avaliada de forma aproximada por:

(25)

Na tabela 3 sdo apresentadas as forgas e as tensdes de cisalhamento na
interface calculadas na ruptura das vigas e para os deslizamentos relativos da
interface iguais a 0,13 mm e 0,5 mm (tensdes calculadas pela equacgao elastica). O
valor de 0,13 mm para o deslizamento foi recomendado por Hanson para caracterizar
a ruptura por cisalhamento de vigas compostas, enquanto o valor de 0,5 mm de
deslizamento foi recomendado por Patnaik (PATNAIK (1992)). Também sé&o
apresentadas as resisténcias a compressao do concreto da mesa e a tensao normal a
interface.

Na tabela 4 sdo apresentados os resultados da avaliagdo da tensdo na
interface pelas trés expressdes mostradas anteriormente. Observa-se que os
resultados obtidos estdo proximos devido ao esforgco cortante ser constante ao longo
do vao da viga. No restante da analise sera utilizada a tensio obtida pela equagao
elastica (eq.(23)).

Tabela 3 - Tensdes de cisalhamento na interface das vigas ensaiadas

Viga fe p.fy Forca (kN) Tensao de cisalhamento na
(MPa) (MPa) interface - 1 (MPa)
desliz. desliz. ruptura desliz. desliz. | ruptura
0,173 mm | 0,5 mm 0,13 mm | 0,5 mm
1 39,80 0,91 241,0 375,0 420,0 3,12 4,86 5,44
2 41,50 0,91 183,8 342,5 390,0 2,40 4,47 5,08
3 41,67 1,50 210,8 - 250,0 4,51 - 5,35

Tabela 4 - Avaliagao da tensao de cisalhamento na interface por diferentes expressoes

Viga Forga de Tenséo de cisalhamento na interface - T (MPa)
ruptura (kN)
Eq. elastica - Eq. aproximada - Equilibrio de forgas
eq.(23) eq.(25) horizontais - eq.(24)
1 420 5,44 5,37 5,24
2 392 5,08 4,89 5,46
3 250 5,35 5,33 4,92
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4.3.2 Configuragao das fissuras e forma de ruptura das vigas

Para pequenos valores de forga aplicada as vigas, surgiram fissuras de flexao
no meio do vao. Com o aumento da forga novas fissuras inclinadas surgiram
afastadas do meio do vao e as ja existentes aumentaram sua extenséo. Continuando
a aumentar a forga, as fissuras mais proximas das extremidades da viga atingiram a
interface e prolongaram-se ao longo do vao. A partir desse estagio de carregamento,
a viga 3 apresentou comportamento diferente das vigas 1 e 2.

As vigas 1 e 2 apresentaram pouca fissuragcao na interface. Nessas vigas, a
forca correspondente ao inicio da fissuragdo na interface representou,
aproximadamente, 58% da forga de ruptura. O deslizamento relativo da interface
ocorreu de forma igual em ambos os lados da viga, contudo, a ruptura aconteceu
apenas em um dos lados pelo rapido acréscimo nos deslizamentos sem aumento da
forgca aplicada. Na ruptura observou-se a formagdo de uma biela de compressao
ligando a interface ao apoio. A fissuragdo da interface estendeu-se da biela de
compressao até préximo a regiao de aplicacado da forga, sem alcancar o meio do vao.
Na viga 2, do lado que houve a formagdo da biela de compressao, a fissura da
interface estendeu-se até a extremidade, sem contudo causar grandes deslizamentos.

Na viga 3, a forga correspondente ao inicio da fissuragdo na interface
representou 88% da forgca de ruptura, sendo que este valor era préoximo ao que
provocou a fissuragao nas vigas 1 e 2. Logo apos o inicio da fissuragao da interface,
houve a ruptura brusca da aderéncia de um dos lados e um grande deslizamento
entre a mesa e a alma. A partir desse estagio de carregamento, observou-se
acréscimos no deslizamento relativo entre a mesa e a alma sem, contudo, observar-
se acréscimos na forga aplicada. A fissuragdo da interface estendeu-se da regiao
préxima ao ponto de aplicagdo da forga até a extremidade da viga, sendo que do
outro lado do vao praticamente nao houve fissuragdo. Nao se observou grande
fissuragcdo da alma e também ndo se formou a biela de compressao observada nas
vigas 1 e 2.

A auséncia de formacgao da biela de compressao junto ao apoio da viga 3
talvez possa ser explicada pelo fato da largura da regido de transferéncia de tensdes
de cisalhamento pela interface ser menor que a largura da alma, impossibilitando a
transferéncia por arco das tensdes de cisalhamento da interface ao apoio. Uma vez
esgotada a resisténcia por aderéncia, os estribos nao foram suficientes para absorver
as forgas horizontais, ocorrendo uma ruptura repentina e brusca da viga.

4.3.3 Deslizamento relativo da interface

Na Figura 11 é mostrado o deslizamento relativo tipico da interface das vigas
ensaiadas. As vigas 1 e 2 apresentaram uma ruptura ductil devido a formacéao da biela
de compressao enquanto a viga 3 apresentou uma ruptura fragil. Quando o
deslizamento relativo da interface das vigas 1 e 2 atingiu, em algum ponto, o valor de
0,5 mm, a forga aplicada representava, em média, 89% da for¢a de ruptura das vigas.

Observou-se que até, aproximadamente, 2 MPa de tensdo de cisalhamento
na interface ndo ocorreram deslizamentos na interface das viga 1 e 2, sendo os
esforcos resistidos apenas pela aderéncia entre as superficies de concreto. Acima
desse nivel de tenséo iniciou-se a fissuragdo da interface na quarta parte do vao. A
ruptura ocorreu de um lado do véo pelo grande deslizamento da interface, sendo
observado deslizamentos de até 1 mm do outro lado do vao.
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Na viga 3 nao observou-se deslizamentos relativos até niveis de tensao de
cisalhamento da interface préximos a 4 MPa. A partir desse valor ocorreram pequenos
deslizamentos da ordem de 0,2 mm e, quando as fissuras da alma atingiram a
interface, houve uma ruptura repentina e brusca. O deslizamento ocorreu de forma
aproximadamente uniforme de um lado do vao e do outro lado observou-se pequena
inversdo no sentido do deslizamento. Ao contrario das vigas 1 e 2, do lado oposto ao
que aconteceu a ruptura praticamente ndo ocorreram deslizamentos da interface.

Na Figura 12 € mostrado o maximo deslizamento relativo obtido durante os
ensaios. Observa-se que nas vigas 1 e 2 o0 maximo deslizamento ocorreu na quarta
parte do vao enquanto na viga 3 ocorreu na extremidade da viga. Esta diferenga pode
ser explicada pela formagao da biela comprimida ligando o apoio a interface. Nesta
regido os deslizamentos da interface sdo acumulados apresentando seus valores
maximos.
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Figura 11 - Deslizamento relativo tipico entre a mesa e a alma das vigas ensaiadas
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Figura 12 - Maximo deslizamento da interface nas vigas ensaiadas
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4.3.4 Deformagoes da armadura de costura da interface

Observou-se que nas vigas 1 e 2 a armadura atingiu a deformacgéo relativa ao
escoamento do ago para deslizamentos relativos da interface préoximos de 0,5 mm,
sendo que a armadura que estava localizada do lado que sofreu os maiores
deslizamentos na ruptura atingiu a deformagdo de escoamento com menores
deslizamentos. Na viga 3 a ruptura da interface ocorreu para deslizamentos inferiores
a 0,5 mm, sendo que nesse instante a armadura transversal ndo havia alcancado a
deformacéao de escoamento.

Na ruptura os estribos localizados proximos as extremidades nao atingiram a
deformacéo de escoamento. Esses resultados mostram que estes estribos sdo pouco
solicitados devido a formagao da biela de compresséo ligando a interface ao apoio.

Na Figura 13 é mostrada a comparagdo da deformagao da armadura de
costura ao nivel da interface entre as vigas ensaiadas. Parece razoavel admitir que se
nao houvesse ocorrido a ruptura prematura da interface da viga 3 ela teria suportado
maiores carregamentos, uma vez que no momento da ruptura o estribo transversal a
interface nao havia atingido a deformagao de escoamento.

(2}

—— —
o

—s=— Extensémetro 15 - viga 1
—o— Extensémetro 16 - viga 1
—e— Extensémetro 21 - viga 2
—o— Extensémetro 22 - viga 2
—a— Extensémetro 19 - viga 3
—a— Extensémetro 20 - viga 3

Tenséo de cisalhamento na interface (MPa)

LI N B B R B B B N B B B L B L B N B B B N B L B B B I N B B B N B B B B B B

T
0 500 1000 1500 2000 2500 3000 3500 4000 4500 5000
Deformagédo da armadura transversal a interface (ue)

Figura 13 - Comparacgao, entre as vigas ensaiadas, da deformagédo da armadura de costura ao
nivel da interface

4.4 Comparagao entre os resultados dos ensaios e os modelos
analiticos e empiricos

Os modelos analiticos e empiricos foram aplicados as vigas ensaiadas neste
trabalho, sendo os resultados obtidos apresentados na tabela 5.
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Tabela 5(a) - Avaliagao da resisténcia ao cisalhamento da interface das vigas ensaiadas pelos

Daniel de Lima Aratjo & Mounir Khalil El Debs

modelos analiticos

. Ensaio Tassios e Vintzeleou Hsu, et al.
Viga | fc(MPa) | p.f, (MPa) (MPa) (item 2.2) (item 2.3)

1 39,80 0,91 5,44 4,97 3,65

2 41,50 0,91 5,08 5,11 3,69

3 41,67 1,50 5,35 6,05 4,56

Tabela 5(b) - Avaliagcao da resisténcia ao cisalhamento da interface das vigas ensaiadas pelos

modelos empiricos

Viga Ensaio Walraven, et Mattock Mau, Hsu Patnaik Mattock
9 (MPa) al. eq(18) eq(19) eq(20) eq(21) eq(22)
1 5,44 3,73 4,20 4,00 3,80 3,70
2 5,08 3,80 4,29 4,06 3,88 3,79
3 5,35 4,91 4,76 5,21 4,89 4,87
Observa-se que, de forma geral, os modelos forneceram resultados

sensivelmente inferiores aos obtidos na ruptura das vigas. O modelo analitico de
Tassios e Vintzeleou, admitindo o deslizamento da interface igual a 1,4 mm,
apresentou a melhor aproximagdo com os resultados experimentais. Ao que parece,
este modelo, baseado na transferéncia de esforgos por atrito e por acdo de pino da
armadura fornece resultados superiores aos outros modelos quando ha baixa taxa de
armadura transversal a interface. Analisando a contribuicdo de cada mecanismo na
transferéncia dos esforgos pela interface, nota-se que a agcédo de pino da armadura
representa apenas 10% da resisténcia total da interface, ou seja, a grande
contribuicdo da armadura é proporcionar uma tensdo normal a interface que garanta
uma boa transferéncia por atrito. Outra observacao importante é o fato da armadura
transversal, segundo este modelo, atingir a deformagdo de escoamento para
deslizamentos da ordem de 0,5 mm. Nessa configuragdo, que pode ser admitida
como uma configuragao de ruptura, a resisténcia fornecida por este modelo é muito
préxima da resisténcia fornecida pelos modelos empiricos. Contudo, mesmo apos a
armadura atingir a deformacdo de escoamento, a resisténcia da interface pode
continuar aumentando até o deslizamento atingir 1,4 mm. Nesse momento, a
resisténcia da interface é dada pelo limite maximo da eq.(1), que pode ser escrita
como:
1=044.f,2% c,0% (26)
Da eq.(26) observa-se que o expoente da resisténcia do concreto (f;) € maior
que os encontrados nos modelos empiricos, enquanto o expoente da tensdo normal
(on) € menor. Isto justifica porque este modelo fornece valores superiores aos dos
modelos empiricos para baixas taxas de armadura e valores inferiores para altas
taxas de armadura, desde que o deslizamento da interface seja levado até o limite de
1,4 mm.

Do exposto acima, parece que, em razao da pouca confian¢a na resisténcia
por aderéncia, os modelos adotam valores conservadores para essa parcela da
resisténcia (eq.(19)), ou simplesmente desprezam sua contribuicdo, adotando
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coeficientes de atrito aparente de forma a computar parte da resisténcia por
aderéncia.

A aderéncia apresenta parcela importante da resisténcia da interface quando
ha baixa taxa de armadura. Na viga 3, onde aumentou-se de modo indireto a taxa de
armadura, todos os modelos empiricos forneceram resultados semelhantes e mais
proximos dos resultados dos ensaios do que nas vigas 1 e 2. Contudo, essa viga
sofreu uma ruptura prematura que pode ter reduzido sua resisténcia final.

5 AVALIAGAO DA RESISTENCIA DA INTERFACE DE VIGAS
COMPOSTAS SEGUNDO A NBR-9062/85

Segundo a NBR 9062, o dimensionamento pode ser feito considerando a
colaboragao completa da secdo no estado limite uUltimo ou apenas a colaboragao
parcial (item 6.3). Ao garantir-se a colaboragcdo completa no estado limite ultimo tem-
se, também, colaboragao completa no estado de utilizagdo. Pode-se também garantir
a colaboragdo completa no estado de utilizagdo e colaboragéo parcial no estado limite
ultimo. Neste caso deve-se garantir a transferéncia de esforgos apenas para o estado
de utilizacéo.

Para o calculo da tensdo de cisalhamento solicitante na interface, é
recomendada a eq.(24), a qual é baseada no equilibrio de forgas num trecho da viga.
A tenséao resistente pode ser obtida por:

Bs Yd b. Bc td (27)

Asw : a@rea de armadura transversal a interface e totalmente ancorada nos
elementos;

fya : resisténcia de célculo da armadura (MPa);
s :espagamento da armadura transversal;
b :largura ou comprimento transversal a interface;

fia : resisténcia de calculo a tracdo para o concreto menos resistente em
contato (MPa);

Bs € Bc : coeficientes de minoragéo aplicados a armadura e ao concreto,
respectivamente, validos para superficies asperas (rugosidade com
profundidades de 0,5 cm a cada 3,0 cm nas duas direcbes do plano da
interface), obtidos da tabela 6.

Segundo a NBR-6118/78 no item 5.2.1.2, a resisténcia a tragcao do concreto

pode ser estimada por:
fo = ];C—(k) para f, < 18 MPa (28.a)
fi =0,7+0,06f, parafck > 18 MPa (28.b)

fo : resisténcia caracteristica do concreto a compressao, medida em corpos-de-
prova cilindricos.
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Tabela 6 - Coeficientes Bg e Bc da NBR-9062
A
—r Bs Bc
s.b
< 0,002 0 0,3
> 0,005 0,9 0,6

Admite-se A, = 0 e dimensionamento como pega monolitica quando 14 < Be.fig

e forem satisfeitas, simultaneamente, as seguintes condigdes:

a) a interface ocorre em regiao da pega onde haja predominancia da largura da
ligacao sobre as outras dimensbes da pec¢a (normalmente lajes);

b) a superficie da ligagéo satisfaga a rugosidade de 0,5 cm a cada 3,0 cm
(conforme disposto no item 6.3.4 da NBR 9062);

¢) o plano da ligacao nao esteja submetido a esfor¢gos normais de tragdo nem a
tensdes alternadas provenientes de carregamentos repetidos;

d) a armadura da alma resista a totalidade das forgas de tragao provenientes
de esforcos cortante, desprezada a contribuicdo do concreto da zona
comprimida;

e) a superficie de concreto ja endurecido seja escovada para eliminar a nata de
cimento superficial e abundantemente molhada e encharcada, pelo menos,
com 2 horas de antecedéncia a nova concretagem.

A eq.(27) foi utilizada para avaliar a resisténcia da interface de uma viga de

secdo T com concreto de 35 MPa de resisténcia e ago com resisténcia de
escoamento de 400 MPa. As dimensdes desta viga eram idénticas as da viga de alma
com largura uniforme mostrada na Figura 8. A curva mostrada na Figura 14 foi
tracada sem a utilizagdo de coeficientes de minoragéo na resisténcia dos materiais ou
na resisténcia final da viga composta. Também foram indicados os resultados dos
ensaios de PATNAIK (1992) e SAEMANN & WASHA (1964) de forma a possibilitar a
comparagao deste procedimento com resultados experimentais.

N
N
PR

=
o
PR

Resisténcia ao cisalhamento da interface (MPa)
(o))
1
L _J

PATNAIK (1992)
] e SAEMANN; WASHA (1964)
21 NBR-9062
0- N VU A S R A S R L
0 2 4 6 8 10 12

Tensdo normal p.fy (MPa)

Figura 14 - Comparagao do procedimento da NBR-9062 para avaliagdo da resisténcia da

interface de vigas compostas com resultados experimentais
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A expressdo da NBR-9062 forneceu valores muito inferiores aos observados
nos ensaios de vigas compostas quando a taxa de armadura transversal a interface
era inferior a 0,5%. Entretanto, para altas taxas de armadura, ela tende a fornecer
resultados superiores aos observados em ensaios. Isso sugere que deve ser proposto
um limite maximo ao valor da resisténcia calculada pela eq.(27) de modo a adequa-la
aos resultados experimentais.

Na tabela 7 sdo mostrados os valores previstos pela NBR-9062 para a
resisténcia da interface das vigas compostas ensaiadas neste trabalho. Observa-se
que estes resultados sdo sensivelmente inferiores aos obtidos dos ensaios.

Para uma melhor analise deveriam ser aplicados coeficientes de minoracao
para levar em consideracido a dispersao de resultados, o que reduziria a resisténcia
nominal das vigas. Contudo, como o objetivo destes ensaios era uma avaliacdo
qualitativa do comportamento das vigas na ruptura, ndo foram realizados ensaios
suficientes de modo a quantificar a dispersao de resultados.

Tabela 7 - Avaliacao pela NBR-9062 da resisténcia da interface das vigas compostas

ensaiadas
. Resultados NBR-9062 -
Viga fo (MPa) p-fy (Mpa) experimentais (MPa) eq.(27)
1 39,80 0,91 5,44 0,93
2 41,50 0,91 5,08 0,96
3 41,67 1,50 5,35 1,19

6 CONCLUSOES

Os modelos analiticos e empiricos apresentados foram comparados com
resultados de ensaios de vigas compostas com armadura de costura atravessando a
interface em forma de estribo, ndo se podendo afirmar nada sobre a eficiéncia desses
modelos em outros tipos de pecas compostas submetidas a flexao.

Os modelos analiticos de Tassios; Vintzeleou e Hsu; Mau; Chen
apresentaram boa aproximagdo com os resultados de ruptura de vigas compostas
relatados na literatura. Contudo, a resisténcia segundo o modelo de Tassios;
Vintzeleou foi obtida para deslizamentos da interface da ordem de 1,4 mm, situagao
em que a armadura de costura, segundo o modelo, ja havia atingido a deformacao
relativa ao escoamento do aco. Ao que parece a expressao que fornece a resisténcia
ultima desse modelo aproxima-se bem dos resultados de ruptura em vigas com baixa
taxa de armadura normal a interface, entretanto o modelo ndo descreve bem a
relacdo entre o deslizamento e a resisténcia da interface.

O modelo de Hsu; Mau; Chen parece ser mais adequado para avaliagdo da
resisténcia da interface de vigas compostas com armadura transversal em forma de
estribo, entretanto, ele é de dificil aplicacao.

Os modelos empiricos apresentados possuem expressdes relativamente
simples, apresentando-se mais adequados para utilizagcdo em projetos de vigas
compostas com armadura de costura do que os modelos analiticos.

Os modelos analiticos ndo apresentam um limite maximo para a resisténcia
ao cisalhamento, fornecendo valores superiores aos obtidos nos ensaios quando as
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vigas possuem altas taxas de armadura. A maioria dos modelos empiricos propde um
limite pouco conservador.

Quando ha baixa taxa de armadura atravessando a interface, a parcela de
resisténcia por aderéncia entre as superficies é significativa e os resultados fornecidos
pelos modelos, de forma geral, sao inferiores aos obtidos dos ensaios. Isso sugere
que, em virtude da grande variabilidade da aderéncia, os modelos ndo consideram ou
avaliam de forma conservadora sua contribuigéo.

Dos ensaios em vigas compostas realizados no laboratério observou-se que
0s modelos empiricos € 0 modelo de Hsu; Mau e Chen apresentaram resultados
semelhantes e sensivelmente inferiores aos obtidos dos ensaios. O modelo de
Tassios; Vintzeleou (adotando deslizamentos da ordem de 1,4 mm) apresentou
melhor aproximacao por considerar uma grande contribuicdo da resisténcia do
concreto na resisténcia da interface. A influéncia da aderéncia em vigas com taxa de
armadura superior a minima mostrou-se menos significativa. Estes resultados estao
de acordo com os observados em outros ensaios relatados na literatura.

Destes ensaios observou-se também que a utilizacdo de armadura de costura
em forma de estribo fechado ou aberto, com largura igual a largura dos estribos da
alma, nao influenciou a resisténcia final da viga. Neste caso, a ruptura ocorreu pelo
deslizamento gradual da interface e formagéo de uma biela de compressao ligando a
interface ao apoio. Contudo, a diminuigdo da largura da regiao de transferéncia de
esforgos da viga, com consequente redugdo da largura dos estribos, provocou uma
ruptura brusca da interface, acarretando uma diminui¢cdo na resisténcia final da viga.
Isso sugere que deve haver uma relagdo minima entre a largura da regidao de
transferéncia de tensdes de cisalhamento horizontais e a largura da interface de forma
a possibilitar a transferéncia por arco das tensdes da interface ao apoio. Portanto,
cuidados devem ser tomados na utilizagdo de pré-lajes que reduzam a largura da
regido de transferéncia de esforgos na interface.

A norma brasileira, em todas as comparacdes, forneceu valores muito
inferiores aos observados nos ensaios de vigas quando a taxa de armadura
transversal a interface era inferior a 0,5%. Entretanto, para altas taxas de armadura,
ela tende a fornecer resultados superiores aos observados em ensaios. E sugerida a
inclusdo de um limite maximo ao valor da resisténcia calculada pela norma para
adequa-la aos resultados experimentais. Parece razoavel adotar o limite proposto pela
FIP (1982) de 0,25.f..
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ANALISE ESTRUTURAL DE PORTICOS PLANOS DE
ELEMENTOS PRE-FABRICADOS DE CONCRETO
CONSIDERANDO A DEFORMABILIDADE DAS
LIGACOES

Anamaria Malachini Miotto Soares ' & Jo&o Bento de Hanai 2

RESUMO

Os sistemas pré-fabricados vém conquistando espaco em todo o Brasil. Dentre eles, os
porticos planos de elementos pré-fabricados de concreto com sistema estrutural para
telhado de duas dguas, comumente denominados de galpoes, tem sido amplamente
aplicados. Os galpoes, como a maioria das estruturas pré-moldadas de concreto,
apresentam suas liga¢oes, em maior ou menor grau, deformaveis. Portanto, este artigo
refere-se ao estudo da deformabilidade a flexdo de uma de suas ligagoes: a ligacdo
viga-pilar executada através de consolo e chumbador, e da sua influéncia na
distribuicdo dos esforgos solicitantes destas estruturas. Neste sentido, foram realizadas
simulagoes numéricas, com o emprego do Método dos Elementos Finitos e ensaios
fisicos. Através do ensaio fisico realizado no modelo da ligag¢do viga-pilar foi possivel
determinar sua deformabilidade a flexdo e observar seu modo de ruptura. As
simulagoes numeéricas foram realizadas tanto para obter teoricamente o valor da
deformabilidade a flexdo da liga¢do em analise, como para avaliar sua influéncia no
comportamento estrutural dos galpoes pré-moldados.

Palavras-chave: pré-moldado de concreto, ligacoes; porticos planos, deformabilidade.

1 INTRODUGAO

No Brasil, os sistemas pré-fabricados vém conquistando espaco. Este avanco
consolida o consenso de que sistemas de componentes (fundacgdes, pilares, vigas,
lajes, cobertura, fechamento lateral, etc.) atendem, de modo satisfatério e eficiente, as
exigéncias de economia, prazo e qualidade técnica requeridas por edificagbes
destinadas a varias fungbes, em especial as que contemplam amplos espagos, como
no caso de edificios industriais.

Os galpdes de elementos pré-fabricados de concreto, com sistema estrutural
de porticos para telhado de duas aguas (Figura 1), tém sido amplamente aplicados
em todo o Brasil, apresentando muito boa funcionalidade e competitividade
econdmica. Normalmente sdo destinados a industrias, depodsitos comerciais,
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? Professor Titular do Departamento de Engenharia de Estruturas da EESC-USP, jbhanai@sc.usp.br
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almoxarifados, oficinas, construgdes rurais, etc. Estas construgcbes caracterizam-se
por serem edificagdes térreas, com grandes dimensdes em planta, sem apoios
intermediarios. Tais caracteristicas facilitam a modulacdo e a tipificacdo destas
construgoes, justificando a grande parcela que elas representam no universo das
construcoes pré-fabricadas.

O sistema construtivo tem sido disseminado enormemente, sobretudo entre os
fabricantes que ja produziam elementos leves, como elementos pré-fabricados para
lajes de forro e piso.

Dada a grande responsabilidade que se passa a assumir em estruturas que
podem atingir até 30 m de vao, ha necessidade de uma definicdo mais clara dos
métodos de analise estrutural e o esclarecimento dos fabricantes e usuarios sobre os
cuidados imprescindiveis a serem tomados no projeto, na execug¢ao, no uso e na
manutencao dessas construcoes.

Figura 1 - Sistema estrutural de porticos para telhado de duas aguas.

Os pdrticos, juntamente com os elementos portantes secundarios, formam o
esqueleto resistente do sistema construtivo, no qual sdo fixados os elementos de
cobertura e fechamento lateral. Decompondo-se o poértico pelos nds, tem-se
elementos retos — vigas e pilares. A unido destes elementos normalmente é
considerada pelos projetistas na forma de ligagbes perfeitamente rigidas ou de
ligagbes perfeitamente articuladas. No entanto, normalmente, as ligagdes entre
elementos pré-moldados de concreto se comportam, de um modo mais realista, como
sendo ligagbes deformaveis, cujo comportamento & diferente para cada forma ou
mecanismo de ligagdo. A consideragédo da deformabilidade das ligagdes & muito
importante para que a anadlise estrutural esteja o mais proximo possivel do
comportamento real da estrutura.

E dentro deste contexto que se insere a pesquisa desenvolvida por SOARES
(1998). Pelo seu desenvolvimento, buscou-se uma avaliagdo mais verossimil do
comportamento do sistema estrutural de porticos planos de elementos pré-fabricados
de concreto, considerando a deformabilidade de suas ligacbes, o que podera,
inclusive, proporcionar melhoramentos para os sistemas construtivos existentes
comercialmente. Para isto, foram realizados ensaios fisicos e simulagdes numéricas
(com o emprego do Método dos Elementos Finitos) para o estudo da deformabilidade
das ligagdes e da sua influéncia na magnitude e na distribuicdo dos esforgos
solicitantes.
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E sabido que as ligacdes entre o pilar e a fundagdo, entre a viga e o pilar e
entre as vigas sao todas, em maior ou menor grau, parcialmente rigidas. Para o
desenvolvimento de uma analise aprofundada sobre o comportamento de um sistema
construtivo deve ser realizado um estudo de todas as ligagdes nele presentes e suas
influéncias no comportamento deste sistema. A pesquisa desenvolvida por SOARES
(1998), contudo, teve como limitagdo de abrangéncia, o estudo apenas da ligagao
viga-pilar executada através de consolo e chumbador (Figura 2), usualmente
empregada nas estruturas dos galpbes. A ligagdo viga-viga foi tratada como uma
articulagao e os pilares foram considerados engastados na fundagao.

Figura 2 - Ligacao viga-pilar executada através de consolo e chumbador.

Muitos trabalhos relacionados a rigidez parcial das ligagdes entre elementos
pré-moldados de concreto foram e estdo sendo desenvolvidos no exterior. No Brasil,
contudo, esta linha de pesquisa ainda esta em fase inicial.

Wilson e Moore, que em 1917 realizaram testes para determinar a rigidez de
ligacbes viga-pilar rebitadas em estruturas metalicas, sdo considerados os pioneiros
no estudo das liga¢des semi-rigidas.

No ambito das estruturas pré-moldadas de concreto cita-se, como precursor, o
programa de pesquisa experimental em ligacdes de estruturas pré-moldadas de
concreto realizado na década de 60 pela Portland Cement Association (PCA). Depois
dele outros estudos foram realizados. Dentre eles convém mencionar o projeto PCI-
SFRAD (Specially Funded Research and Development), fundado em 1986 com um
programa de pesquisa intitulado “Moment Resistant Connections and Simple
Connections”. Em 1990 a industria de pré-moldados da Franga (French Precast
Concrete Industry) iniciou um programa de pesquisa intitulado: “Investigation of the
Behaviour of the Semi-rigid Connections”.

Ensaios relacionados a ligagdo em estudo n&o foram encontrados na literatura.
No entanto, ENGSTROM (1985) realizou testes em modelos em escala natural, da
ligacédo viga-pilar articulada realizada com apoio da viga sobre o pilar com elastémero
nao fretado e chumbador. Esta ligagdo é semelhante a em estudo. FERREIRA (1997)
em seu trabalho de Doutorado, que se encontra em andamento, esta realizando
ensaios de cisalhamento, flexdo e torcdo em modelos desta ligagao.

Existe também uma grande preocupacéo por parte dos pesquisadores em se
estudar ndo s6 o comportamento das ligagbes semi-rigidas, mas a influéncia de sua
rigidez parcial na estabilidade das estruturas pré-moldadas de concreto. Isto porque
na maioria das vezes, as ligagbes viga-pilar nestas estruturas sdo consideradas
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articulagdes e na verdade elas possuem, em maior ou menor grau, uma certa rigidez.
LINDBERG & KERONEN (1992) desenvolveram um estudo da estabilidade de
porticos pré-moldados de concreto comumente utilizados para a execugdo de
industrias e galpdes comerciais, cujas ligagcdes viga-pilar sdo executadas com
aparelhos de apoio de elastémero. VIRDI & RAGUPATHY (1992) realizaram uma
série de ensaios em estruturas pré-moldadas de concreto para estudar sua
estabilidade, utilizando 5 tipos de ligagdes viga-pilar diferentes. ELLIOTT et alii (1992)
realizaram 14 ensaios, em escala natural, em ligagdes laje-viga-pilar para obter seus
diagramas momento-rotagdao. Com a rigidez parcial das ligagbes determinada, os
autores desenvolveram um estudo tedrico para avaliar a influéncia da semi-rigidez das
ligagbes na estabilidade da estrutura.

2 ESTUDO EXPERIMENTAL

2.1 Consideragoées iniciais

O estudo experimental realizado por SOARES (1998) consistiu na execugao
de dois ensaios. Primeiramente realizou-se um ensaio de arrancamento em
chumbador inserido no concreto, visando a observacdo de sua deformabilidade a
tracdo. Posteriormente, um modelo da ligacdo em analise foi ensaiado com o objetivo
de observar seu comportamento e sua deformabilidade a flexao.

No presente artigo apenas foi descrito o ensaio realizado no modelo da ligagao
viga-pilar.
2.2 Ensaio do modelo da ligagao viga-pilar (EML)

2.2.1 Caracteristicas do modelo

Confeccionou-se um modelo simétrico (Figura 3) pela facilidade de montagem
€ execugao do ensaio e por este fato ndo prejudicar a analise dos resultados.

180 180

chumbador 15 55
\. R

25E viga 1 2 3 4 viga

' QOE \\E? :J 930 7

15

consolo consolo

FIGURA 3 - Modelo utilizado no ensaio da ligagéo viga-pilar (dimensdes em cm).
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As dimensdes do modelo e o posicionamento e o comprimento dos
chumbadores foram definidos com base em plantas de férma da Empresa CSM -
Componentes, Sistemas e Maquinas para Concreto e também através da observacao
de galpdes ja executados.

A espessura das pecas foi de 25,0 cm e o didmetro dos chumbadores foi de
19,05 mm, adotado em funcgao da pratica. Para ancorar os chumbadores no concreto
utilizou-se também uma ancoragem mecanica que consistiu em uma chapa de aco, de
16,0 mm de espessura, soldada nas barras a aproximadamente 3,0 cm de suas
extremidades.

O modelo foi dimensionado para um esforco ultimo que comumente ocorre na
pratica e de tal forma que a ruptura ocorresse na regidao da ligagao
(consolo/chumbadores). A armadura adotada esta detalhada na Figura 4. O
cobrimento adotado foi de 1,5 cm em todas as pecas. O aco utilizado para a armadura
convencional tem caracteristicas de ago CA 50 A.

N1-4¢16,0mm-c=213,0

18,0 ‘ 18,0

furo para encaixe do chumbador

T
m T
Ht s
T T
1 |
i 1
1 |
1 1
i 1
I I
T s
+

1&“[ N1-4¢16,0mm-c=213,0 H 18,0

Secdo Transversal

71t |

[—|
7
N18® 16 mm
250
22,0
22.0
25.0 N2-063mmc/10,0cm-¢=102,0

(a) - Detalhamento da armadura das vigas.
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"“q_;_% #‘##
bﬁ“ﬁ:q: fﬁfﬁﬁ
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(b) - Detalhamento da armadura do consolo.

FIGURA 4 - Detalhamento da armadura do modelo da ligagao.
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2.2.2 Esquema de ensaio

Duas ilustragbes do esquema de ensaio sdao dadas na Figura 5. O
carregamento foi aplicado de baixo para cima com o auxilio de um macaco hidraulico
com capacidade de 600 kN. A forca aplicada por este equipamento foi transmitida
para a base do consolo através de uma chapa metalica. A base do consolo foi
comprimida pela chapa metalica, fazendo este, por sua vez, solicitar as vigas com
extremidades apoiadas no pértico de reagao, ocasionando a flexao da ligagéo. Para
apoiar as vigas no portico de reagao utilizaram-se placas de neoprene.

FIGURA 5 - Esquema de ensaio.
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2.2.3 Materiais

O trago, “slump” (medida do abatimento do tronco de cone) e o consumo de
materiais do concreto utilizado estdo apresentados na Tabela 1. As propriedades
mecanicas do concreto encontram-se nas Tabelas 2 e 3.

Tabela 1 - Concreto utilizado na confecgdo do modelo.

Material Consumo (kg/m°)
cimento CP-1I-E-32 350,0

areia seca 875,0

brita 1 1085,0

agua 192,5

Traco em peso 1:2,5:3,1 alc=0,55
Slump (cm) 0,60

TABELA 2 - Médulo de elasticidade longitudinal do concreto.

Médulo de Elasticidade Longitudinal (MPa) - valores médios

E., (tangente na origem) E. (secante a 0,4f)

23665 18854

TABELA 3 - Resisténcia a compressao simples.

Tensao de ruptura (MPa) - valores médios

chO 1:‘[60

35,8 2,2

O acgo utilizado na confecgdo dos chumbadores foi o SAE 1020. Suas
caracteristicas mecanicas foram obtidas através de ensaios de tragdo, conforme

recomenda a NORMA ASTM A 370 (1992). O mdédulo de elasticidade (Eg), as
resisténcias de escoamento (fy) e de ruina (fy) e a deformagéo a partir da qual o
material atinge o escoamento (gy), estéo indicados na Tabela 4.

TABELA 4 - Propriedades mecénicas do chumbador (valores médios).

Es fy g fu
(MPa) (MPa) (%o0) (MPa)
200185 248,0 1,24 427.,5

O ago empregado na confeccdo da armadura foi do tipo CA 50 A. Suas
caracteristicas mecanicas encontram-se na Tabela 5.

' O médulo de elasticidade secante do concreto foi determinado para uma tensao equivalente a
40% da tenséo de ruptura do concreto.
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Tabela 5 - Propriedades mecanicas dos agos da armadura (valores médios).

Diametro E fy gy f,
(mm) (MPa) (MPa) (%o0) (MPa)
6,3 209876 654,3 5,122 789,7
8,0 209823 531,7 2,53 617,3
10,0 198547 553,6 2,79 679,0
16,0 200717 537,6 2,68 848,6

2.2.4 Instrumentacgao

Toda a armadura longitudinal e transversal do modelo foi instrumentada com
extensdmetros elétricos de resisténcia uniaxiais. Nos chumbadores também foram
colados extensOmetros elétricos de resisténcia. Desta forma, pbde-se fazer um
controle da solicitacao de toda a armadura e dos chumbadores e uma analise de sua
deformacédo nos pontos considerados importantes.

A armadura de flexdo do consolo foi instrumentada em 7 pontos. Um deles no
ponto médio do consolo, outros dois nas extremidades das barras da armadura e os
demais, nos pontos onde se encontravam os chumbadores (se¢bes A, Be C,D, E, F
e G, respectivamente, da Figura 6).

FIGURA 6 - Sec¢des instrumentadas da armadura de flexao do consolo.

Os chumbadores 2 e 3 (mais tracionados) foram instrumentados em 4 se¢des
(A, B, C e D). A posigao exata dos extensbmetros esta mostrada na Figura 7.

FIGURA 7 - Posicao dos extensdbmetros nos chumbadores 2 e 3.

% As barras de 6,3 mm apresentaram caracteristicas de ago CA 60.

Cadernos de Engenharia de Estruturas, Sdo Carlos, n. 17, p. 29-57, 2001



38 Anamaria Malachini Miotto Soares & Jodo Bento de Hanai

Transdutores de deslocamento foram posicionados para possibilitar a
avaliagdo completa dos deslocamentos do modelo. Reldégios comparadores foram
utilizados com a finalidade de medir os deslocamentos relativos entre o consolo e a
viga. Foram colocados relégios comparadores nas duas faces do modelo para permitir
a observagao de uma possivel rotagdo do mesmo fora de seu plano.

O posicionamento dos transdutores de deslocamentos e relégios
comparadores esta representado na Figura 8. Nela s6 a metade do modelo é
apresentada uma vez que a instrumentacao foi simétrica.

Q relégio comparador

transdutor de deslocamento

FIGURA 8 - Instrumentagao externa do modelo.

2.2.5 Procedimento de ensaio

Primeiramente realizou-se quatro ciclos de carga e descarga para observar as
acomodagdes do conjunto modelo/estrutura de reagao. Nesta fase do ensaio a forga
atingiu 24 kN3, aproximadamente 25% da forga prevista para a ruptura, sendo
aplicada em etapas de 2,0 kN. Desta forma, também foi possivel observar a influéncia
da repetitividade do carregamento no comportamento em servigo da ligagao.

Depois levou-se o modelo a ruina. A ruina ocorreu para uma forca de
aproximadamente 95 kN. Esta forca foi alcancada, primeiramente através de
incrementos de forca de 2,0 kN (até aproximadamente 26,0 kN) e posteriormente em
etapas de 5,0 kN.

A leitura e a gravagdo dos deslocamentos, deformagdes e forgca foram
realizadas, para cada etapa de carregamento, com o auxilio do sistema de aquisicédo
de dados.

® Quando um determinado valor do carregamento aplicado no ensaio for citado no texto, deste
ja tera sido descontado o peso-préprio do modelo, exceto quando mencionado o contrario.
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2.2.6 Apresentacao e anadlise dos resultados

Convém mencionar que, durante a analise dos resultados experimentais foram
descontadas as fases de carregamento referentes ao peso-proprio do modelo. As
acomodagodes ocorridas no ensaio, que também ocorrem na pratica, sdo peculiares a
cada sistema de montagem e variam significativamente de um processo construtivo
para outro, sendo, portanto, desconsideradas na analise dos resultados. Contudo,
considerou-se oportuna a inclusdo destas etapas nas descrigdes dos deslocamentos
do modelo, fornecidos pelo transdutores de deslocamentos e relégios comparadores.

Sendo o modelo simétrico, nas analises utilizou-se a média entre os valores
obtidos do lado esquerdo de seu eixo de simetria com aqueles do lado direito. Valores
médios também foram admitidos nas sec¢des onde se localizaram mais de um
instrumento de medicdo do mesmo tipo.

a - Fissuragao do modelo

A primeira fissura visivel apareceu quando a forga aplicada no ensaio atingiu
46 kN. Porém, quando os resultados foram analisados concluiu-se que a forga que
provoca as primeiras micro-fissuras, nao visiveis, no concreto é da ordem de 26,0 kN.
A partir desta etapa de carregamento o0 modelo assume um comportamento n&o-
linear. A ruina do modelo ocorreu devido ao escoamento dos chumbadores 2 e 3
(Figura 3), para uma forca de 95 kN. Este valor é bastante préximo ao previsto
teoricamente. Na Figura 9 foi representada a configuragdo das fissuras depois de
terminado o ensaio.

N
2

N

N

RN 22 NN T TTT
(T

FIGURA 9 - Representagao do modelo fissurado.

b - Comportamento dos chumbadores

No Grafico 1 esta representada a relagao entre a forga (F) aplicada no ensaio,
mostrada na Figura 3, e a forca atuante nos chumbadores 2 e 3, obtidas
experimentalmente e através de um calculo analitico. O método analitico proposto
encontra-se em anexo.

Com base nos resultados experimentais percebe-se que os valores da forca
atuante nos chumbadores 2 e 3 obtidos através do modelo analitico sdo um pouco
maiores que os obtidos experimentalmente. Esta pequena diferenca pode ser
justificada, em parte, pelo fato de que o método analitico é simplificado e néo retrata
fielmente o comportamento do modelo ensaiado. Contudo, ressalta-se que o método
analitico esta a favor da segurancga.

O Grafico 2 representa a relagdo entre a forga atuante e a deformacéao, nas
secOes A, B, C e D dos chumbadores 2 e 3 (ver Figura 7).
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Com base no Grafico 2 percebe-se que ambos os chumbadores 2 e 3
escoaram na sec¢ao C, ou seja, a estriccdo da secao transversal da barra ocorreu

aproximadamente em seu ponto médio.
O escoamento dos chumbadores 2 e 3 ocorreu para uma forga média em torno

de 67 kN. Este valor equivale a uma forga (F) aplicada no consolo de 95 kN, que é

considerada a forga que provocou a ruina do modelo.

Forca atuante nos chumbadores 2 e 3
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GRAFICO 1 - Forga (F) x forga atuante nos chumbadores 2 e 3.

Forca atuante x deformacio nos chumbadores 2 e 3
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Grafico 2 - Forga atuante nos chumbadores 2 e 3 em fungao de sua deformagao.
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¢ - Comportamento da armadura de flexao do consolo

Com base nos resultados obtidos constatou-se que as regides da armadura de
flexdo do consolo mais solicitadas foram as seg¢des D e E, representadas na Figura 6.
Desta forma, representou-se graficamente apenas o comportamento destas sec¢des.

No Grafico 3 foi representada a relagao entre a forga atuante na armadura de
flexdo do consolo e a forgca (F) aplicada no ensaio, obtida experimentalmente e
através do método analitico proposto. Observando-se o Grafico 3 percebe-se que até
a forga de fissuracdo do modelo (aproximadamente 26,0 kN) a armadura foi pouco
solicitada, pois o concreto ainda resistia a tragdo. Apés a fissuragao, nota-se que e as
retas tedrica e experimental ficam aproximadamente paralelas, porém existe uma
pequena diferenca entre os valores. Esta pequena diferenga pode ser justificada, em
parte, pelo fato de que o método analitico é simplificado. Contudo, ressalta-se
novamente que o método analitico esta a favor da seguranca.

De acordo com o Grafico 3 nota-se que a armadura de flexdo do consolo néo
atinge sua tensédo de escoamento, permanecendo no regime linear.

Forca (F) x for¢ca na armadura de flexao do consolo

(secoes D e E)
120.0

100.0 +

80.0 +

60.0 +

forca F (kN)

40.0 +

—e— ensaio - EML

20.0 —— m. analitico

0.0 10.0 20.0 30.0 40.0 50.0 60.0 70.0 80.0 90.0

forca na armadura do consolo (kN)

Grafico 3 - Forga (F) x forga atuante na armadura de flexao do consolo (se¢des D e E).

d - Leituras dos transdutores de deslocamentos

Com os valores das leituras dos transdutores de deslocamento foram tragados
graficos que ilustram a relagéo entre a forga (F) aplicada no ensaio e o deslocamento
do modelo. Estes graficos tiveram um comportamento semelhante em todas as
secoes instrumentadas (ver Figura 8). No Grafico 4 é mostrada esta relacdo para a
secao C.

No Grafico 4 foram representados todos os ciclos de carregamento para
permitir a visualizagdo das acomodagdes ocorridas durante a execug¢ao do ensaio.
Neles as leituras negativas correspondem as fases de carregamento referentes ao
peso-préprio do modelo.
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Grafico 4 - Deslocamentos da segao C.

De acordo com os resultados percebe-se que até o carregamento se igualar ao
peso-proprio do modelo, praticamente ndo houve deslocamentos no modelo. Depois
ocorre um aumento nos deslocamentos sem um aumento significativo na forca
aplicada no modelo. Conclui-se, portanto, que nesta fase do ensaio houve
acomodacgdes relativamente grandes do modelo e possivelmente dos equipamentos
de ensaio.

Em todos os graficos tragados também é visivel o instante em que ocorre a
fissuragcao do modelo. Ultrapassado o carregamento de fissuragao a inclinagédo da reta
sofre uma mudanga, caracterizando a diminuigéo da rigidez da estrutura.

Para possibilitar uma comparacdo da deformagdo do modelo obtida
experimentalmente simulou-se, com o auxilio do programa de computador LUSAS
(1995), 0 modelo ensaiado através do esquema representado na Figura 10.

A N
viga (I viga (Iy
7 g ) /<@ consolo (1) @ ga ) 8
mola de flexdo I F
[ 100,0 | 160,0 [ 100,0

Figura 10 - Modelo simulado (dimensées em cm).

Na simulagdo, as vigas e o consolo foram considerados como sendo
elementos de viga (BEAM) e as molas de flexdo foram simuladas através do elemento
de ligacdo (JPH3). Este elemento possui uma mola de rotagdo em torno de z que
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representou a ligacdo semi-rigida. Desta forma, o coeficiente de rigidez da mola de
rotacdo em z (K;) corresponde a rigidez da ligagao.

O momento de inércia do consolo (IC) foi determinado sem a consideracao da
contribuicdo das vigas apoiadas sobre ele. Desta forma, I, =1,0E-03 m4 e

I, =33E-04 m*. Os elementos de viga (BEAM) foram considerados de concreto
com modulo de elasticidade igual ao do modelo ensaiado.

Foi realizada uma analise linear, contudo, para cada forgca aplicada no modelo
simulado, utilizou-se a respectiva rigidez da ligagdo (apresentadas no item f deste
artigo) como coeficiente de rigidez da mola de flexao.

Os Gréficos 5, 6, 7 e 8 representam a deformagao do modelo ensaiado obtida
experimentalmente e numericamente, para forgas (F) iguais a 21,1 kN (K, = 14085
kN.m/rad), 26,0 kN (K, = 14085 kN.m/rad), 71,1 kN (K, = 8960 kN.m/rad), e 101,1 kN

(K, = 4643 kN.m/rad), respectivamente. Apenas as duas primeiras forgas sao
inferiores aquela que provoca a fissuracdo do modelo. Os deslocamentos foram
tomados nos pontos referentes as segbes C, E, F, H e |, representadas na Figura 8.

De acordo com os Graficos 5 e 6 os valores numéricos sdo bastante préximos
dos valores experimentais. Isto ocorre porque os elementos se encontram em regime
linear. Observando-se o Grafico 5 percebe-se que o modelo sofreu uma rotacédo de
corpo rigido em seu plano, segundo este grafico o ponto de rotagao é a extremidade
esquerda do consolo. De acordo com o Gréafico 6 este ponto € deslocado para o ponto
médio do consolo.

Deformac¢ao do modelo - F=21,1 kKN
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Grafico 5 - Deformagao do modelo ensaiado para F = 21,1 kN.

Cadernos de Engenharia de Estruturas, Sdo Carlos, n. 17, p. 29-57, 2001



44 Anamaria Malachini Miotto Soares & Jodo Bento de Hanai

Deformacio do modelo - F = 26,0 kKN
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Grafico 6 - Deformacao do modelo ensaiado para F = 26,0 kN

Nos Graficos 7 e 8 a rotagdo de corpo rigido sofrida pelo modelo nao é visivel
face a ordem de grandeza dos valores de deslocamentos. Nestes graficos os valores
numéricos nao sao proximos aos valores experimentais, devido a fissuragdo do
concreto que ocasionou a perda de rigidez do modelo. Este comportamento néo-
linear, conforme ja adiantado, nao foi considerado na analise numérica.

Contudo, para a fase linear, o modelo apresentado na Figura 10 representa
adequadamente o comportamento da estrutura ensaiada.

Deformaciao do modelo - F = 71,1 kN

deslocamentos (mm)
(6]

4 4
3 1
—e—ensaio - EML
27 —m— LUSAS
14
0 } } }
0 1 2 3 4

comprimento do modelo (m)

Grafico 7 - Deformagao do modelo ensaiado para F = 71,1 kN.
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Deformag¢ao do modelo - F=101,1 kN
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Grafico 8 - Deformagao do modelo ensaiado para F = 101,1 kN.

e - Leitura dos relégios comparadores

A Figura 11 mostra a deformagao da viga em relagdo ao consolo para um
carregamento de aproximadamente 85 kN e na Figura 12 a regido do relogio
comparador de n.° 3 (Figura 8) foi ampliada.

Figura 11 - Observacéao da junta viga-consolo.
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Figura 12 - Separagéo da junta viga-consolo (ampliagdo).

Nos Graficos 9, 10 e 11 estdo representadas as leituras do deslocamento
relativo entre a viga e o consolo fornecidas pelos relégios comparadores de numeros
1, 2 e 3, respectivamente. Nestes graficos foram langados todos os ciclos de
carregamento para permitir a visualizagdo das acomodagBes ocorridas durante a
execugao do ensaio. Neles as leituras negativas das forgas referem-se as etapas de
carregamento equivalentes ao peso-proprio do modelo e os valores negativos dos
deslocamentos indicam que houve uma aproximacgao das superficies do consolo e da
viga e, portanto, os valores positivos indicam um afastamento destas superficies.

Deslocamentos relativos entre a viga e o consolo
na posi¢cio n° 1

100,0 +
—e— 1° ciclo
—m— 2° ciclo 80,0 -
— 3° ciclo
é 4° ciclo 60,0 |
% —¥— 5° ciclo
=
£ 400 |
&
& 20,0 +
; . ’,’*“ = :
-0{70 -0,60 -0,50 -0,40 -0,30 -0,20 0,10
2!\ a}

deslocamento (mm)

Grafico 9 - Deslocamentos relativos entre a viga e o consolo na posi¢do n.° 1.
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Deslocamentos relativos entre a viga e o consolo
na posicao n° 2

Z
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Grafico 10 - Deslocamentos relativos entre a viga e o consolo na posig¢édo n.° 2.

Deslocamentos relativos entre a viga e o consolo na
posicao n° 3
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Grafico 11 - Deslocamentos relativos entre a viga e o consolo na posigédo n.° 3.

De acordo com o Grafico 9, até um carregamento proximo ao referente ao
peso-préprio do modelo praticamente nao houve deslocamentos relativos entre a viga
e o consolo. Depois ocorre um aumento nos deslocamentos sem um aumento
significativo na forga aplicada no modelo. Nesta fase do ensaio, provavelmente, houve
acomodagoes relativamente grandes do modelo e possivelmente dos equipamentos
de ensaio. Cabe ressaltar que para cada ciclo de carregamento as acomodacgodes
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tiveram intensidades diferentes. Este fato comprova a dificuldade em se considerar as
acomodagoes na analise dos resultados.

Observando-se o Grafico 9 percebe-se que até um carregamento em torno de
20,0 kN, houve além das acomodacgdes, citadas anteriormente, uma espécie de
compactagao dos materiais nas superficies do consolo e da viga. Depois ocorreu uma
deformacéo linear devido a compressao destas superficies. Por ultimo, a partir do
carregamento de aproximadamente 85 kN as superficies tenderam a se afastar, o que
€ caracterizado pela mudanga de diregdo na curva. Sabendo-se que o reldgio
comparador n.° 1 situava-se a aproximadamente 3,0 cm da extremidade do consolo e
tendo em vista os resultados obtidos no ensaio, constata-se que o comportamento
descrito se estende a uma regido e n&o apenas ao ponto de extremidade do consolo.

Segundo o Grafico 10, até o carregamento equivalente ao peso-proprio do
modelo, as superficies da viga e do consolo se aproximaram. Depois de equilibrado o
peso-préprio, estas superficies comegcam a se afastar muito lentamente. Quando o
carregamento atinge aproximadamente 85kN, os deslocamentos aumentam
significativamente.

Observando-se o Grafico 11 nota-se que até um carregamento proximo ao
referente ao peso-préprio do modelo ndo houve deslocamentos relativos entre a viga
e o0 consolo. Depois ocorre um aumento nos deslocamentos sem um aumento
significativo na forga aplicada no modelo, como consequéncia das acomodagdes do
modelo e dos equipamentos de ensaio. Os deslocamentos, entdo, voltam a ser
pequenos, até atingir a forga de aproximadamente 85 kN. Ultrapassado este nivel de
carregamento ocorre um aumento nos deslocamentos relativos entre a viga e o
consolo, caracterizando a diminuicdo da rigidez do modelo.

f - Deformabilidade da ligagao viga-pilar em analise

Vale lembrar que para a determinagao da deformabilidade da ligagéo ensaiada
foram descontadas as leituras dos instrumentos referentes ao carregamento
equivalente ao peso-proprio do modelo e as acomodacdes do modelo e do
equipamento de ensaio. Este tratamento nos resultados foi realizado para permitir a
comparagao com as analises tedricas.

A deformabilidade da ligagao foi determinada com base nas leituras fornecidas
pelos transdutores de deslocamento e relégios comparadores.

No Grafico 12 foi representado o diagrama momento-rotagdo da ligagao viga-
pilar executada através de consolo e chumbador em analise. Observando-se o
diagrama momento-rotagdo percebe-se que a rigidez inicial, ou melhor, rigidez
tangencial da ligagdo, considerada até a carga de fissuragdo do modelo, é de
aproximadamente 14085 kN.m/rad. A partir deste carregamento o valor da rigidez da
ligacao diminui com o aumento da forga aplicada.

O Grafico 12 comprova o comportamento nao-linear da ligagdo ensaiada. No
entanto, o diagrama momento-rotacdo pode ser simplificado a uma aproximacgao
trilinear, utilizada por muitos autores para representar o comportamento nao-linear das
ligagbes entre elementos pré-moldados de concreto.
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momento atuante na ligacdo (kN.m

Diagrama momento-rotacio da ligacio em analise
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Grafico 12 - Diagrama momento-rotagao da ligagao viga-pilar em estudo.
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A deformabilidade da ligacdo em analise foi determinada teoricamente de trés
maneiras diferentes. Na primeira os elementos de concreto foram considerados
infinitamente rigidos, depois a deformabilidade da ligagédo foi obtida através do
procedimento analitico proposto por FERREIRA (1993) e por ultimo, foram realizadas
simulagdes numéricas com o auxilio do programa LUSAS (1995). No Grafico 13 as
relacbes momento-rotacéo obtidas experimental e teoricamente foram representadas.

momento atuante na liga¢io (kN.m

Relacio momento-rotacao da ligacio em estudo

60,0
50,0 +
40,0 +
30,0 +
—e— ensaio
20,0 + —m—LUSAS
—aA— FERREIRA (1993)
10.0 - elems. concreto rigidos
0,0

0,000 0,002 0,004 0,006 0,008 0,010 0,012

rotacio da ligacio (rad)

0,014

Grafico 13 - Diagrama momento rotagcéo da ligagéo viga-pilar em estudo (comparagao).
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Com base no Grafico 13 conclui-se que a simulacdo numérica forneceu
valores bastante proximos aos experimentais quando o modelo se encontrava em
regime linear. A partir da carga de fissuragdo aumenta-se a inclinacdo da reta
experimental, caracterizando a perda de rigidez sofrida pela estrutura, o que nao
ocorre com as retas tedricas. Na simulagao numérica foi realizada uma analise linear
a qual ndo pode ser considerada depois de fissurada a peca, que assume um
comportamento nao-linear.

O Grafico 13 mostra que tanto o procedimento proposto por FERREIRA (1993)
e aquele que considera os elementos de concreto infinitamente rigidos subestimam o
valor da deformabilidade da ligagao em analise até mesmo na fase linear.

A titulo de comparacgao apresenta-se na Tabela 6 os valores obtidos para a
rigidez da ligagdo segundo as 4 analises.

Tabela 6 - Rigidez da ligagdo (kN.m/rad) - todas as analises.

A B C D E F

59326 27687 17055 14085 8960 4643

onde: A - elementos de concreto infinitamente rigidos;
B - procedimento analitico desenvolvido por FERREIRA (1993);
C - analise numérica com a utilizagdo do programa LUSAS (1995);
D - fase linear do ensaio no modelo da ligacao (EML);
E - fase em servigo do ensaio no modelo da ligagédo (EML);
F - momentos antes da ruptura do modelo da ligagao (EML).

De acordo com a Tabela 6 percebe-se as diferencas entre os valores da
rigidez da ligacdo em estudo fornecidos pelas 4 analises. Estas diferencas parecem
grandes, porém, o importante a saber é a influéncia destes valores de rigidez das
ligagdes no comportamento da estrutura dos galpdes pré-moldados.

3 ESTUDO DO COMPORTAMENTO DOS GALPOES PRE-MOLDADOS

Através da utilizagdo do programa de computador LUSAS (1995), foram
realizadas simulagcbes do comportamento dos galpdes sob a influéncia da
deformabilidade da ligacao viga-pilar em analise. O esquema estatico, carregamentos
e dimensbes da estrutura utilizados na analise dos pérticos, estdo representados na
Figura 13 e na Tabela 7. Na Tabela 8 encontram-se as caracteristicas referentes aos
elementos estruturais.
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Q2

s

4/2

12 |

Figura 13 - Esquema estatico

Tabela 7 - Dimensdes e carregamento aplicado a estrutura em analise.

/ h h =)
Exemplo (m) (m) (m) (kﬁ}m) (qu/zm) (kl\(}lsm) (qu;m) (kN)
1 10 7 1 0 3,75 3,75 0 4,0
2 10 7 1 -0,72 2,72 2,72 -0,72 4,0
3 10 7 1 0,28 2,50 2,86 -0,58 4,0
4 16 7 1,6 0 3,75 3,75 0 7,0
5 16 7 1,6 0 1,94 2,56 0 7,0
6 20 8 2 0 3,75 3,75 0 12,0
7 20 8 2 -0,70 2,64 2,64 -0,7 12,0
8 20 8 2 0,312 2,33 2,96 -0,54 12,0
Tabela 8 - Caracteristicas dos elementos estruturais.
Exemplo Elemento Area (m?) I (m*) Material E (MPa) v
pilar 1,97 E-2 9,54 E-5 concreto 30000 0,2
1/2/3 viga 1,70 E-2 7,13 E-5 concreto 30000 0,2
tirante 2,00 E-4 3,22 E-9 aco 200000 0,3
pilar 3,35 E-2 4,32 E-4 concreto 30000 0,2
4/5 viga 2,45 E-2 1,07 E-4 concreto 30000 0,2
tirante 2,00 E-4 3,22 E-9 aco 200000 0,3
pilar 4,94 E-2 7,42 E-4 concreto 30000 0,2
6/7/8 viga 4,78 E-2 8,63 E-4 concreto 30000 0,2
tirante 2,00 E-4 3,22 E-9 aco 200000 0,3
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As dimensbes da estrutura e dos elementos foram determinadas com base em
plantas de férma da Empresa CSM - Componentes, Sistemas e Maquinas para
Concreto (1996). Os exemplos 1, 2, 3, 6, 7 e 8 sdo galpbes com fechamento lateral e
os exemplos 4 e 5 sdo galpdes abertos lateralmente.

Para analisar o comportamento da estrutura variou-se o valor da
deformabilidade da ligagao viga-pilar (representada por uma mola de flexdo) de um
valor muito grande para um muito pequeno. Assim, para valores de rigidez muito
grandes a ligagdo se torna praticamente rigida e para valores de rigidez muito
pequenos a ligagéo se torna praticamente articulada.

Para cada valor da deformabilidade da ligacao foram selecionados os
respectivos momentos fletores nas ligagdes viga-pilar, nas ligagdes pilar-fundacgéao, a
flecha na ligagcao viga-viga e a forga de tragdo atuante no tirante. Com isto foram
tracados os seguintes graficos cujas formas sido semelhantes para todos os
exemplos.

O Grafico 14 mostra o comportamento do momento fletor na ligagéo viga-pilar
em fungdo de sua deformabilidade a flexdo. Através dele e dos demais graficos
tracados percebe-se que para valores de deformabilidade - A, > 0,1 rad/kN.m a
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ligacdo pode ser considerada uma articulagéo perfeita e para valores de A, < 0,00001
rad/kN.m a ligagdo pode ser considerada perfeitamente rigida. Estes valores limites
foram determinados através da observacdo dos exemplos estudados, adequando-se
muito bem em todos eles.

Momento na ligacido x deformabilidade da ligacio

35

. N

251 X
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\
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momento na ligacdo (kN.m

1,0E-07 1,0E-06 1,0E-05 1,0E-04 1,0E-03 1,0E-02 1,0E-01 1,0E+00 1,0E+01

deformabilidade da ligagio (rad/kN.m)

Grafico 14 - Momento na ligagéo viga-pilar em funcdo da sua deformabilidade (exemplo 4).

Semelhante comportamento pode ser observado no Grafico 15 que representa
a variagdo do momento fletor atuante na fundagao, quando a ligagao viga-pilar passa
de perfeitamente rigida para perfeitamente articulada.

Momento na funda¢io x deformabilidade da ligacao
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1,0E-07 1,0E06 1,0E05 1,0E-04 1,0E-03 1,0E-02 1,0E-01 1,0E+00 1,0E+01

deformabilidade da ligacio (rad/kN.m)

Grafico 15 - Momento na fundagéo x deformabilidade da ligagao viga-pilar (exemplo 4).

Nos Graficos 16 e 17 estao representados os comportamentos da flecha e do
esfor¢co normal atuante no tirante em funcao da deformabilidade da ligagédo viga-pilar.
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Observando-se os resultados nota-se que tanto a flecha como o esfor¢o normal
atuante no tirante sofreram mais a influéncia da deformabilidade da ligagcao viga-pilar
nos exemplos de maiores vaos e aumentaram seus valores de acordo com 0 aumento
da deformabilidade da ligagéo viga-pilar.

Flecha x deformabilidade da ligacao
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1,0E:07 1,006 1,0E-05 1,0E-04 1,0E-03 1,0E-02 1,0E-01 1,0E+00 1,0E+01

deformabilidade da ligacio (rad/kN.m)

Grafico 16 - Flecha na ligagéo viga-viga x deformabilidade da ligagao viga-pilar (exemplo 4).

Forca no tirante x deformabilidade da ligaciao
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Grafico 17 - For¢a normal no tirante x deformabilidade da ligagao viga-pilar (exemplo 1).

Tendo em vista os valores obtidos para a deformabilidade da ligacao
(apresentados na Tabela 6) e os graficos tragcados a partir das simulagdes do
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comportamento dos galpdes sob a influéncia da deformabilidade da ligagao viga-pilar
em analise, elaborou-se as Tabelas 9 e 10. Nelas sao apresentadas as variagbes
(aumentos ou redugdes) nos valores dos momentos fletores nas ligacdes viga-pilar e
nas ligagbes pilar-fundacédo, da flecha na ligagdo viga-viga e da forca de tragao
atuante no tirante para os diferentes valores da deformabilidade a flexdo da ligagao,
em relagao a condi¢cdo de engastamento total entre a viga e o pilar.

Tabela 9 - Redugédo nos momentos fletores.

momento fletor na ligagcéo viga-pilar momento fletor na fundagéo

A B C D E F A B C D E F

- 5% | 6% | 6% | 12% | 19% - 3% | 3% | 3% | 6% | 10%

Tabela 10 - Aumento da flecha e da forga no tirante.

flecha na ligacao viga-viga forca atuante no tirante

A B C D E F A B C D E F

- 4% | 4% | 4% | 8% | 13% - 4% | 4% | 4% | 8% | 13%

Nas Tabelas 9 e 10 as letras maiusculas referem-se as seguintes
consideracoes:

A- elementos de concreto infinitamente rigidos;
B - procedimento analitico desenvolvido por FERREIRA (1993);

C- analise numérica com a utilizagdo do programa LUSAS (1995);
D - fase linear do ensaio no modelo da ligacdo (EML);

E - fase em servico do ensaio no modelo da ligacao (EML);

F- momentos antes da ruptura do modelo da ligagao (EML).

De acordo com as Tabelas 9 e 10 percebe-se que quando os elementos de
concreto sao considerados infinitamente rigidos praticamente ndo ha alteragédo nos
valores dos momentos fletores na ligagao viga-pilar e na fundagao, nas flechas e na
forgca atuante no tirante, com relagcao a condigdo de engaste perfeito.

Os valores da deformabilidade da ligacdo determinados a partir do
desenvolvimento analitico proposto por FERREIRA (1993), da simulagdo numérica e
para a fase linear do ensaio EML conduziram a variagdes aproximadamente iguais
nos valores dos momentos na ligacao viga-pilar e na fundacgéao, nas flechas e na forga
atuante no tirante, com relagdo a condigao de engaste perfeito.

As Tabelas 9 e 10 mostram que para o carregamento de servico 0 momento
na ligacdo viga-pilar € em torno de 12% menor daquele determinado com a
consideragéao da ligagao rigida. Por outro lado a flecha e a forga atuante no tirante sao
aproximadamente 8% maiores.

Na ruptura o momento fletor atuante na ligagédo e o momento fletor atuante na
fundacao sdo em torno de 19% e 10% menores que aqueles determinados com a
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consideracgao da ligacao rigida, respectivamente. A flecha e a for¢a atuante no tirante,
por sua vez, sao aproximadamente 13% maiores.

Recomenda-se que os valores percentuais apresentados nas Tabelas 9 e 10
sejam considerados como parametros de referéncia durante o dimensionamento e
verificagdo dos porticos, cabendo ao projetista a avaliagdo da influéncia destes
valores e seus ajustes para adequacgdo a cada caso de projeto dos galpbes pré-
moldados de concreto.

Destas analises pdde-se concluir que a deformabilidade da ligacdo obtida
através da consideragcdo dos elementos de concreto infinitamente rigidos conduz a
valores muito baixos para a deformabilidade da ligacdo, que ndo condizem com o
comportamento real da ligagdo. Os valores da deformabilidade da ligacao
determinados pelo procedimento analitico proposto por FERREIRA (1993), através
das simulagdes numéricas e para a fase linear do ensaio EML sao diferentes, porém
suas influéncias no comportamento dos galpdes sdo praticamente iguais. As
deformabilidades da ligacao nas fases de servico e de ruptura do ensaio EML
conduziram a variagdes mais significativas e mais realisticas nos valores dos esforgos
solicitantes e no deslocamento vertical da estrutura dos galpdes pré-moldados de
concreto.

4 CONCLUSOES

Tendo em vista os resultados obtidos com o desenvolvimento da pesquisa
foram estabelecidas algumas conclusdes. Sao elas:

- O estudo da deformabilidade da ligagao viga-pilar através das simulagdes numéricas
comprovou que a andlise linear de ligagbes entre elementos pré-moldados de
concreto ndo é representativa do comportamento em servigo da ligagao. Contudo,
para a fase linear, o modelo simulado numericamente representou adequadamente a
ligacdo em estudo. A simulagdo realizada no modelo da ligagdo viga-pilar, esta
detalhada em SOARES (1998). Estudos futuros podem levar a um modelo de analise
nao-linear que represente fielmente o comportamento da ligagao.

- A ligacao ensaiada apresentou um comportamento proximo ao de uma ligagcao
rigida.

- Analisando-se os resultados do ensaio EML observou-se que o conjunto
modelo/estrutura de reagao sofreu acomodagdes significativas durante a aplicagdo do
carregamento inicial, o que era previsivel.

- O modelo analitico proposto previu, dentro de suas limitagbes, adequadamente as
forgas atuantes nos chumbadores 2 e 3 e na armadura de flexdo do consolo.

- Pelas simulagbes realizadas na estrutura dos galpdes pré-moldados ficou
comprovado que, para os casos analisados, os valores de rigidez parcial da ligagcao
viga-pilar superiores a 100.000 kN.m/rad traduzem um comportamento de ligagéo
perfeitamente rigida e valores inferiores a 10 kN.m/rad traduzem um comportamento
de ligagao perfeitamente articulada.

- As simulagbes numéricas realizadas nas estruturas dos galpdes pré-moldados
mostraram que a influéncia da deformabilidade da ligagdo viga-pilar deve ser
considerada no projeto destes galpbdes. Com base nos resultados obtidos constatou-
se que, para carregamento de servico, a redugdo no momento fletor atuante na
ligagéo viga-pilar € da ordem de 12%, com relacdo a condicdo de engastamento

Cadernos de Engenharia de Estruturas, Sdo Carlos, n. 17, p. 29-57, 2001



56 Anamaria Malachini Miotto Soares & Jodo Bento de Hanai

perfeito. Cabe salientar que os resultados obtidos sao restritos aos exemplos
estudados e ndo levam em consideragdo as acomodagdes da estrutura, que ocorrem
desde sua fase de montagem. Contudo, os valores apresentados nas Tabelas 10 e 11
podem ser consultados como parametros de referéncia para projeto.
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ANEXO - Método analitico proposto

O método analitico proposto € baseado em FERREIRA (1993). Segundo o
método a forga atuante nos chumbadores é determinada de acordo com a Figura a. A
letra x simboliza a regido de compressao do consolo. FERREIRA (1993) recomenda

x = 0,26(do+d3).
F
) M i
- M

Figura a - Esquema estatico - calculo de Fy Fy, e Fe.

Para a determinagao das forcas Fiq e Fi» sdo necessarias trés equacdes que
s&o, segundo os sentidos arbitrados na Figura a:

Equacao de equilibrio de forgas;

Fy+F,-F. =0 (1)
Equacéao de equilibrio de momentos;
X
M-—Fy-dy=Fpp (dp +d)+Fe - (d3 +dy +d; =) =0 (2)

3) Equacéao de compatibilidade de deslocamentos;

A equacdao de compatibilidade de deslocamentos foi determinada
considerando a viga um corpo rigido, ou seja, a deformagao por flexao da viga foi
desconsiderada. Esta aproximacgdo foi feita para evitar a hiperestaticidade do
problema. Desta forma, de acordo com a Figura a:

Fip-(d3 —x)=Fp -(dy +d3—x) (3)

Com os valores de Fiye Fip ficam determinadas as forcas atuantes nos

chumbadores. Com o valor de F. somado ao esforgo cortante que atua na ligagao,
determina-se a forga vertical atuante no consolo e consequentemente, obtém-se a
forca atuante na armadura de flexdo do consolo.
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CONTRIBUICAO DOS PAINEIS PRE-MOLDADOS DE
FECHAMENTO NO ENRIJECIMENTO DA
ESTRUTURA PRINCIPAL: ESTUDO DE CASO

Vanessa C. Castilho ' & Mounir K. El Debs ? & Laercio S. Gil®

RESUMO

O objetivo deste trabalho é apresentar um estudo da contribuicdo dos painéis de
fechamento no enrijecimento da estrutura principal, com relagcdo as agoes laterais. Este
estudo é desenvolvido mediante simulagoes numéricas, tomando como referéncia uma
situagdo real de estrutura de concreto pré-moldado com fechamento de painéis pre-
moldados de concreto arquitetonico. Os resultados obtidos indicam que a considerag¢do
dos painéis de fechamento, em uma estratégia de projeto na resisténcia da estrutura as
agoes laterais, pode proporcionar significativa economia na estrutura principal. Além
disso, no trabalho estdo ilustradas as diferencas decorrentes dos casos plano e fora
dele, com relacdo aos deslocamentos horizontais.

Palavras-chave: pré moldados de concreto, painéis pré-moldados, deformabilidades
das ligagoes.

1 INTRODUGAO

Uma das aplicagdes do concreto pré-moldado que tem sido bastante
explorada, principalmente nos Estados Unidos e na Europa, sdo os painéis de
fechamento. Tais elementos tém sido empregados tanto para as estruturas principais
em concreto pré-moldado, como em estruturas de concreto moldado no local e em
estruturas de aco. Atualmente, estes painéis estdo sendo introduzidos gradativamente
no mercado brasileiro.

Normalmente, os painéis de fechamento tém um importante papel
arquiteténico, principalmente nas fachadas de edificagbes, sendo comumente
denominados de painéis pré-moldados arquitetonicos.

Na verdade, o termo concreto arquitetdbnico € mais amplo e refere-se a
qualquer elemento de forma especial, ou padronizada, que mediante acabamento,
forma, cor ou textura, contribui na forma arquitetdnica, ou para efeito de acabamento
da construcao [PCI (1989)]. No entanto, as aplicacbes mais comuns sdo em painéis
de fechamento, em fachadas de edificios [TAYLOR (1992)].

" Mestre em Engenharia de Estruturas, EESC-USP, castilho@sc.usp.br
2 Professor Associado do Departamento de Engenharia de Estruturas da EESC-USP, mkdebs@sc.usp.br
® Coordenador de Engenharia da Reago Industria e Comércio, http://www.reago.com.br
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Como todo elemento pré-moldado, os painéis de fechamento sao projetados
para as fases transitérias, compreendidas desde o endurecimento do concreto até a
montagem, e paras fases definitivas, que correspondem aquelas posteriores a
efetivacdo das ligacbes entre os elementos pré-moldados para formar a estrutura
[PHILLIPS (1988), FIP (1982)].

Normalmente, paras as situagdes em servigo, 0s painéis sdo projetados para
transferir o seu peso e a agao do vento para a estrutura principal.

Para que isso ocorra, a escolha dos movimentos liberados e posicionamento
das ligagcbes entre o elemento de fechamento e a estrutura principal sdo de
fundamental importancia no comportamento tanto dos painéis como da estrutura.
Neste sentido, procura-se projetar as ligagbes tendo em vista as seguintes
recomendacbes: a) ligacbes capazes de resultar um sistema estaticamente
determinado; e b) as ligacdbes devem acomodar as variagdes volumétricas e
deformagdes da estrutura principal.

Em termos gerais, pode-se dizer que as ligacbes empregadas introduzem
uma certa restricdo abrangendo desde um grau mais desprezivel até o mais
consideravel. Nas situagdes que este grau de restrigdo € significativo, ocorre uma
interagéo entre os painéis de fechamento e a estrutura principal de forma a resultar
um enrijecimento da estrutura principal com relacao as ac¢des laterais, tal como ocorre
com fechamentos de alvenaria. Por outro lado, esta restricdo produz solicitagbes
adicionais nos painéis e nas suas ligagcdes com a estrutura principal.

Estudos anteriores comprovam que o fechamento contribui para diminuir
esforcos e deslocamentos da estrutura principal, levando a estruturas mais
econOmicas [PUBAL (1988), GOODNO e PALSON (1986), HENRY e ROLL (1986),
CHARNEY e HARRIS (1989) e GOODNO e CRAIG (1989)].

Um dos principais estudos sobre o assunto foi o desenvolvido por GAIOTTI
(1990). Neste trabalho, o autor avaliou quantitativamente o efeito do enrijecimento em
uma estrutura de 20 andares carregada lateralmente com e sem os painéis. Deste
estudo, concluiu-se que os painéis de fechamento contribuem significativamente na
rigidez lateral do edificio, recomendando-se, considerar no projeto estrutural, a
interagéo dos painéis com a estrutura principal [GAIOTTI & SMITH (1992) GAIOTTI &
SMITH (1993)].

O objetivo deste trabalho é apresentar um estudo da contribuicao dos painéis
de fechamento no enrijecimento da estrutura principal, com relagdo as acoes laterais.
Este estudo é desenvolvido mediante simulagdes numéricas, tomando como
referéncia uma situagao real de estrutura de concreto pré-moldado com fechamento
de painéis pré-moldados de concreto arquitetdnico.

2 DESCRIGAO DA ESTRUTURA

A estrutura principal é constituida de pilares pré-moldados engastados na
fundacao com vigas simplesmente apoiadas, através de pinos. Os painéis de
fechamento, dispostos na diregéo horizontal, séo ligados diretamente nos pilares.

Neste trabalho é feita a analise de uma parte da estrutura, correspondendo a
uma elevagao de pilares.
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Os painéis de fechamento possuem largura constante de 2500mm com os
comprimentos indicados na Figura 1, possuindo espessura total de 180mm sendo
30mm de camada final de acabamento arquitetdnico, conforme mostrado na Figura 2.

E%OO 85:00 85:@@

-~ 5770—= 4990~ - 5580=

Figura 1 - Tipos de painéis utilizados ao longo da estrutura (medidas em mm)

2500

1

Figura 2 - Vista do painel de fechamento com o acabamento (dimensdes em mm)

O00O0O0O00O 00

Os painéis sao dispostos uns sobre os outros mediante apoio de elastdmero,
e ligados aos pilares através de insertos metalicos, conforme representado na
Figura 3.

Assim, para as acgOes verticais, as forcas sao transmitidas dos painéis
superiores para os inferiores e do primeiro painel para a parte inferior dos pilares,
mediante consolos, ou diretamente para os blocos de fundacdo, conforme o caso. De
forma independente, as agbes horizontais sdo transmitidas diretamente aos pilares,
através de ligagcbes mostradas na Figura 4. A flexibilidade do pino da ligagdo, com
comprimento de 200mm, permite a acomodacgdo dos painéis, frente as variagbes
volumétricas de temperatura, retragcao e fluéncia.

Cadernos de Engenharia de Estruturas, Sdo Carlos, n. 17, p. 59-73, 2001



62 Vanessa C. Castilho, Mounir Khalil EI Debs & Laercio S. Gil

0] [©oocoo0o00]

00000000

000 000000000 00a00000

d [Dcocoooo0d[000 00000

'p.ilar' K

Y/ |
Z 7]

painel 00000000000

Figura 4 - Tipo de ligacéo utilizada para interligar painéis e estrutura principal

3 PROCEDIMENTO DE ANALISE

Em geral, no projeto dos painéis pré-moldados de fechamento devem ser
previstas as seguintes situacdes definitivas: a) acao vertical correspondente ao peso
préprio; b) acao lateral devido ao vento incidindo perpendicularmente ao plano do
painel, c) acdes indiretas correspondentes as variagées volumétricas (temperatura,
retracdo e fluéncia). Devem ainda ser consideradas as fases transitérias de
desmoldagem, transporte e montagem, com a acao do peso préprio afetado por efeito
dindmico e as resisténcias correspondentes a data da operacgao.

Tendo em vista o objetivo do trabalho, esta analise € limitada as situagbes
definitivas para a agéo das variagbes volumétrica dos painéis (etapa da analise dos
painéis) e para a agao lateral do vento, atuando na parte da estrutura correspondente
a elevacao de pilares, mostrada anteriormente.
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Os valores das agbes consideradas foram: a) vento na estrutura de q = 0,8
kN/m? e b) deformacdo na diregdo do comprimento dos painéis, englobando os efeitos
de temperatura, retracdo e fluéncia, de -25 x 10°.

Assim, foram considerados dois carregamentos: carregamento 1 - vento na
estrutura e carregamento 2 - vento na estrutura e deformagao nos painéis.

A parte da estrutura, para os dois carregamentos, foi modelada da seguinte
forma: a) pilares como elementos de barra perfeitamente engastados na fundacao
(Figura 5); b) vigas como elementos de barra perfeitamente articulados nos pilares; c)
0s painéis como elementos de casca, dispostos excentricamente em relagdo ao
portico formado pelos pilares e vigas; d) a ligagcdo dos painéis com o pilares como
barra de ago. Dessa forma, resultou um modelo tridimensional formado por elementos
de barra e de casca. Os materiais foram considerados com comportamento elastico-
linear.

420kN
3090
9,38kN
=
3310
12,62kN
14.20 kN ~one
3600
V778 Y /7 Y778 Y/ W77—L

} 5300 } 5000 ‘( 5000 ‘( 5300 *{

Figura 5- Modelo de analise de pilares e vigas

Nesta analise foi utilizado o software LUSAS (1995), um programa para
analise estrutural, através do método dos elementos finitos. O sistema “LUSAS “
possui uma biblioteca de mais de 100 tipos de elementos finitos aplicados em
engenharia. Estes elementos finitos podem analisar as seguintes estruturas: a)
elementos de barras; b) vigas; c) superficies 2-D e 3-D; d) placas; e) chapas; f)
membranas; g) ligagoes.

Os valores adotados para a resolu¢ao do exemplo estao listados a seguir:

¢ Modulo de elasticidade longitudinal do concreto :E_, = 31,30 GPa
¢ Modulo de elasticidade longitudinal do ago : E, = 210 GPa

e Areas das segbes transversais das vigas (200mmx400mm) e pilares
(600mmx600mm): A, = 0,0800m? A, = 0,3600m?

e Momentos de inércia das vigas e pilares |, = 0,0432m* |, = 0,00521m*
e Espessura do painel, considerado maci¢o, de 180mm

e Discretizagao do painel em elementos finitos - 150 elementos em cada painel
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4 RESULTADOS E DISCUSSAO

4.1 Analise da estrutura realizada

Na primeira analise, foi feita uma avaliagdo do comportamento da estrutura,
considerando o pértico, formado pelos pilares e vigas sem a consideragao dos painéis
em comparagado com o modelo tridimensional idealizado, e pinos da ligagdo com o
comprimento efetivamente empregado de 200mm.

Em relagdo ao carregamento 1 (apenas a agao do vento) atuando na
estrutura, os deslocamentos horizontais no topo dos pilares sdo os indicados na
Tabela 1.

Tabela 1 - Deslocamento horizontal no topo do pilar com a agéo do vento

Analises Deslocamento no topo do edificio (mm)
portico sem painéis 11,24
modelo com os painéis no plano 11,03

modelo tridimensional com os painéis

dispostos excentricamente de 200mm 11,03

Ainda considerando apenas a acdo do vento no modelo tridimensional,
resultam os esfor¢cos na ligagao, indicados na Figura 6 e os valores extremos das
tensdes principais, indicados na Figura 7. Cabe salientar que os valores dos esforgos
na ligacao correspondem a resultante da soma vetorial das duas componentes na
diregao do plano.

Para o carregamento 2 (vento na estrutura e deformacédo nos painéis) os
esforcos, na ligacao e os valores extremos das tensdes principais sao os indicados,
respectivamente, nas Figuras 8 e 9.

Os resultados encontrados mostram que, como seria de esperar, o0 grau de
restricdo promovido pelos painéis de fechamento é desprezivel, pois o deslocamento
horizontal no topo dos pilares praticamente nao foi afetado.

Por sua vez, os esforgos na ligagao dos painéis na estrutura principal, bem
como as tensbes principais nos painéis, sao bastante baixos para os dois
carregamentos.

A resisténcia da ligagdo é governada pela resisténcia do pino de ago e pela
resisténcia do concreto junto ao inserto metalico.

A resisténcia caracteristica da ligagdo medida em ensaio foi de 23 kN.
Indicando que existe elevado nivel de seguranga na ligagao, uma vez que os esforgos
solicitantes sao bastante inferiores.
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Figura 6 - Esforgos de cisalhamento em kN: carregamento 1, pilares 600x600mm?,

comprimento de pino de 200mm

2,155 351 || 05673 3,542 || -0,567 3,558 0.774
0,792  -0,532 || 3533  -0569 || 3,552 0,568 || 4,048
2.144 343 || -05621 3,464 || -0560 3,487 0521 0,994
0772  -0528 || 3457 0563 || 3482  -0,561 3,497 2,081
2042 321 || o534 325 || -0,531 327 || -0493 0,936
0,72  -0,502 || 3244  -0535 || 3274  -0,532 3,203 1,968
1,786 2744 | -0465 2787 || -0461 2816 0,426 0,805
0,61 -0,440 1343 0465 | 2817 040 2836 4 700
1,132 197 || -0337 1994 ||-0331 1974 0305 0574
0447  -0,318 2010 -0,334 || 2021  -0,318 2028 1,213
0,523 0,804 | -0133 0799 |/-0130 0,797 0119 0226
0,187  -0,124 0,816 -0130 | 0807  -0,128 0.800 0,472

Figura 7 - Valores extremos das tensdes principais em kPa: carregamento 1, pilares

600x600mm?, comprimento de pino de 200mm
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Figura 8 - Esforgos de cisalhamento em kN; carregamento 2, pilares 600x600mm?,

comprimento de pino de 200mm

2,155 13,478 3,964 13,79 3,968 13,821 2,825
8,332 3,609 13,781 3,947 13,80 3,955 2,532
3,386 13,362 3,995 13,684 4,014 13,718 3,718 9,490
8,268 3,639 13,671 3,982 13,709 4,005 13,459 3,396
3,476 13,057 4,216 13,382 4,241 13,422 3,963 9,296
8,103 3,859 13,371 4,206 13,415 4,237 13,172 3,516
3,723 12,389 4,781 12,731 4,824 12,772 4,556 8,857
7,759 12,73

4,423 4,781 12,774 4,825 12,522 3,828
4,182 11,315 5,871 11,62 5,927 11,643 5,686 8,101
7,234 5,544 11,648 5,899 11,663 5,946 11,399 4,476
5,164 9,687 7,661 9,953 7,691 9,949 7,435 6,975
6,412 7,381 9,983 7,690 9,969 7,771 9,683 5,544

Figura 9 - Valores extremos das tensdes principais em kPa: carregamento 2, pilares
600x600mm?, comprimento de pino de 200mm
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4.2 Analise da influéncia do comprimento do pino

Tendo em vista o interesse de analisar a interagdo entre painéis de
fechamento e a estrutura principal, foi feita uma analise da influéncia da
deformabilidade da ligagéo, variando o comprimento do pino, considerando o modelo
tridimensional com os dois carregamentos citados.

Na Figura 10, mostra-se a variagdo do deslocamento horizontal no topo do
pilar em fungdo do comprimento do pino da ligagao, para o carregamento 1 (vento).
Observa-se que a redugdo do comprimento do pino diminui a deformabilidade da
ligacao, promovendo um enrijecimento da estrutura, frente as agdes laterais, o que
reflete uma redugéo no deslocamento no topo do pilar.

Ja os esforgos nas ligagdes aumentam com a redugdo do comprimento do
pino, conforme ilustrado pela Tabela 2, na qual estdo listados os deslocamentos
horizontais no topo dos pilares, os esforgos nas ligagbes e os valores das tensdes
principais nos painéis, para os dois carregamentos considerados, com comprimento
do pino de 200mm, 50mm e 10mm.

Os valores mostrados na Tabela 2 indicam que os esforcos e as tensoes
principais crescem com a redugdo do comprimento, de forma diferente nos dois
carregamentos. Com o carregamento 2, o crescimento destes parametros é bastante
acentuado, devido a variagcédo volumétrica dos painéis.

Deslocamento x Excentricidade
12
E 10
£
o 8
S 6
E
S 4
9
g 2
T
0
10 50 150 200 300 700
excentricidade (mm)

Figura 10 - Representagéo da excentricidade x deslocamento

Tabela 2 - Efeito do comprimento do pino no deslocamento no topo dos pilares de seg¢ao
600mm x 600mm, esforgos e tensdes principais

Carregamento 1 Carregamento 2

esforgos tensdes esforcos tensGes

Comprimento Deslocamento nas principais nas principais
do pino (mm) ligagbes nos pair12éis ligacdes nos painzéis

(kN) (KN/m?) (kN) (kN/m?)

€=200mm 11,03 0,98 6,56 0,43 13,85
e=50mm 7,31 2,30 60,45 6,80 224,86
e=10mm 2,21 5,20 214,47 45,6 1391,15
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Observa-se também que, para comprimento de pino de 10mm, os esforgos
nas ligagdes sdo superiores aos valores de resisténcia, embora as tensdes principais
indicassem que ndo haveria dificuldades em dimensionar os painéis para a situagao
em questao.

Com o comprimento de 50mm, observa-se que os esforcos nas ligacoes
estariam dentro dos limites aceitaveis. Tomando o valor maximo de 6,80 kN,
multiplicado pelo coeficiente de ponderagédo das acdes de 1,4 tem-se 9,53 kN, ainda
dentro da faixa segura. Ja as tensdes principais de 0,224 MPa indicam que as
solicitagbes sdo bastante baixas, ndo exigindo armadura adicional.

4.3 Analise com redugdo das dimensodes dos pilares

Conforme foi visto, variando o comprimento do pino, pode-se variar a rigidez
da estrutura, cujo efeito pode ser aproveitado fazendo seu redimensionamento de
forma a reduzir as dimensdes dos pilares.

Tomando como referéncia o deslocamento horizontal no topo do pilar, pode-
se reduzir a seg¢ao dos pilares de 600mm x 600mm para 500mm x 500mm com
comprimento do pino da ligagdo de 50mm, ou seja, o deslocamento horizontal no
topo do pilar da situagéo real com pilares de 600mm x 600mm com comprimento do
pino de 200m é aproximadamente igual ao de pilares de 500mm x 500mm com
comprimento de pino de 50mm.

A partir dai, observa-se uma reducédo do volume de concreto da secao de
600mm x 600mm para 500mm x 500mm em torno de 31%, mas deve-se salientar que
tal reducao implica também o aumento dos esforgcos nas ligagdes, 0 que, em alguns
casos, pode inviabilizar o projeto. Portanto, deve-se analisar a relacdo de custos entre
volume do concreto e das ligacdes para cada caso e definir se a redugao acarreta
gastos menores.

Pode-se, ainda, com a diminuicdo da se¢ao do pilar, obter uma reducéo da
armadura utilizada. Portanto, tem-se, a partir dos resultados:

PILAR 500mm X 500mm PILAR 600mm X 600mm
M= 4520,03 kN - cm M= 5407 kN -cm
{N:—8,13 kN {N:—9,12 kN
A, =5,75cm” -.8¢10(6,40cm”) A, =8,28cm” ~.8¢12,5(10cm?)
resulta p = 0,256% resulta p = 0,278%

Portanto as taxas de armadura, para ambas as situagdes serdo bem
proximas. A reducao de 31% no volume de concreto corresponde a uma redugao da
ordem de 20% no custo dos pilares. Cabe destacar que a redugdo no volume do
concreto, acarreta a mesma reducéo do peso do pilar, fato importante por se tratar de
elemento pré-moldado.

Na Tabela 3 estdo mostrados os principais valores com pilares de 600mm x
600mm e comprimento de pino de 200mm comparado com pilares de 500mm x
500mm e comprimento do pino de 50mm. Nas Figuras 11 e 12 estdo ilustrados os
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valores maximos das tensdes principais e os maximos esforcos nas ligagbes para o
carregamento 2, respectivamente.

Tabela 3 - Deslocamento no topo do pilar, esforgos e tensbes principais para pilar de 600mm x
600mm para comprimento do pino de 200mm; pilar de 500mm x 500mm e comprimento do

pino de 50mm

Carregamento 1 Carregamento 2
D esforgos nas _te_nsc”?es esforgos tgns_ﬁ es
situacao eslocamento ligagdes principais nos ~nas principais
(mm) (kN) painéis ligagbes nos paingis
(KN/m?) (kN) (kN/m*)
pilares
600x600mm? 11,03 0,98 6,56 0,43 13,85
pino de 200mm
pilares
500x500mm? 11,15 3,14 88,81 7,81 251,77
pino de 50mm
pilares
600x600mm? 2,21 6,29 219,92 851,00 196660,0
pino de 10mm

209\, 7200
19,7,/ "\ 203

19,7\4 /19,6
19,4/ ‘\19,5

18,9\4 7195
19,1 /\18,5

20,7\ /20,2
20,2 / "\ 204

19,3\ /19,2
19,1/ ‘\19,2

19,3\ o2
19,3,/ "\ 194

20,8\ /198
19,4/ \20,2

19,1\ /18,9
18,7/ \18,9

18,9\ /‘19,2
18,9/ \18,6

182N, 1177
175,/ N\ 178

18,5\ 7189
18,5, "\ 185

18,5\4 /7185
18, / "\ 184

185N /7203
214,/ W 194

18,6\ /‘19,0
19,4/ ‘\19,0

/18,6
19,0 / ‘\19,4

20, ¢ /21,4
22,1 / ‘\20,7

19,7\ /;0,1
20,4 / ‘\20,1

/‘ 19,7
‘\20,4

Figura 11 - Esforgos de cisalhamento em kN; carregamento 2, pilares 500x500mm?,

comprimento de pino de 50mm
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490 690 || 740 740 || 720 730 || 730
470 700 || 730 730 || 720 710 || 720

480 690 || 720 720 || 720 720 || 700 510
470 700 || 710 720 || 720 720 || 700 490
470 680 || 710 710 || 710 710 || 670 500
460 680 || 700 710 || 710 700 || 680 480
440 640 || 700 700 || 700 700 || 640 460
430 630 || " 700 || 700 700 || 640 450
450 690 || 710 710 || 710 700 || 690 470
490 610 || 730 720 || 720 730 || 670 510
480 730 || 740 750 || 750 740 || 730 500
510 710 || 760 750 || 750 760 || 710 530

Figura 12 - Valores maximos das tensdes em kPa; carregamento 2, pilares 600x600mm?,
comprimento de pino de 50mm
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Figura 13 - Esforgos maximos em kPa:carregamento 1, pilares 600x600mm?, comprimento de
pino de 10mm
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149,9 89,5 -16,74 95,80 -16,67 101,5 -16,50

65,20 -15,95 92,83 -17,37 96,56 -17,56 97,02

181,79 99,89 -20,09 105,7 -20,00 108,47 -17,73 90,23
73,16 -18,70 104,50 -20,29 108,43  -19,87 111,78 173,2
219.0 118,1 -23,78 127,8 -23,23 129,2 -20,85 107.2
89,12 -22,50 123,9 -23,84 128,9 -23,26 133,0 202,9
214,47 123,7 -26,22 134,8 -25,06 140,4 -22,51 116,4
77,09 -25,89 134,8 -26,09 140,67 -25,09 144 4 219,9
214.,8 120,1 -23,26 122,6 -22,30 125,1 -20,12 102,5
90,80 -22,06 126,15 -22,76 127,3 -22,04 127,8 193,7
107,6 63,7 -11,27 63,5 -10,74 62,97 -9,61 49,73
50,71 -10,53 66,82 -10,70 65,13 -10,40 63,58 91,40

Figura 14 - Valores extremos das tensdes principais em kPa: carregamento 1, pilares
600x600mm?, comprimento de pino de 10mm

Observa-se pelos resultados, que os esfor¢cos nas ligagbes e as tensdes
principais sdo aproximadamente iguais, quando se passa de pilares de 600mm Xx
600mm, com pino de comprimento de 50mm e de pilares de 500 x 500mm, com pino
de comprimento 50mm. Observa-se que, a partir de excentricidades muito pequenas
(Figuras 13 e 14) tém-se esforcos e tensdes relativamente maiores, o que, em alguns
casos, pode inviabilizar o projeto. Assim, podem ser estendidas as mesmas
consideragbes com relagdo a resisténcia da ligagcdo e do dimensionamento dos
painéis, que nao deve significar sensiveis diferengas nos custos destas partes.

5 CONSIDERAGOES FINAIS E CONCLUSOES

Com base nos resultados obtidos podem ser relacionadas as seguintes
conclusodes:

a) os painéis de fechamento de concreto pré-moldado podem ser incluidos numa
estratégia de projeto para resisténcia da estrutura as ag¢des laterais;

b) a partir da consideragao da interagao entre painéis de fechamento com a estrutura
principal pode-se obter uma redugao nas solicitagcdes da estrutura principal, variando
a deformabilidade da ligagao;

¢) o aumento do enrijecimento da estruturas pelos painéis de fechamento acarreta um
aumento nos esforcos nas ligagcdes e nas solicitagbes dos painéis, sendo que o0s
esforgos nas ligagbes sdo mais criticos; e
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d) mediante a estratégia de projeto de considerar os painéis de fechamento na
resisténcia das acgobes laterais, podem ser atingidas significativas economias globais, a
partir do redimensionamento dos pilares, levando, com isso, a estruturas mais
econdmicas. No exemplo, desenvolvido esta economia é da ordem de 20% no custo
dos pilares.
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PROCEDIMENTOS ANALITICOS PARA A
DETERMINACAO DA DEFORMABILIDADE E DA
RESISTENCIA DE UMA LIGACAO VIGA-PILAR COM
ELASTOMERO SIMPLES E CHUMBADOR

Marcelo de Arauijo Ferreira' & Mounir Khalil El Debs?

RESUMO

No presente trabalho é apresentado um estudo de caso de uma ligagdo com almofada
de elastomero e chumbador, para a qual é apresentado um desenvolvimento analitico
para a determina¢do da deformabilidade ao cisalhamento e feita uma abordagem de
um procedimento para a determina¢do da resisténcia ao cisalhamento. Sdo
apresentados os resultados dos ensaios de cisalhamento, onde foram variados a
geometria da almofada e o didmetro do chumbador.

A partir do modelo analitico para a determinagdo da deformabilidade ao cisalhamento
da liga¢do obteve-se valores razodveis em relagdo aos resultados experimentais, sendo
em média 23% superiores. Todavia, tal modelo ndo se aplicou ao caso de uma liga¢do
com almofada com um fator de forma maior do que cinco. As resisténcias ao
cisalhamento calculadas corresponderam a valores entre 96 a 100% em relagdo aos
valores experimentais.

Palavras-chave: concreto pré-moldado; ligagoes tipicas, ligacoes semi-rigidas;
mecanismos de deformacgdo, deformabilidades de ligacoes.

1 INTRODUGAO

1.1 Informagoes preliminares

O estudo do comportamento estrutural possui uma grande importancia para o
desenvolvimento dos sistemas construtivos em estrutura de concreto pré-moldado.
Dentre as prioridades de pesquisa nesta area, as liga¢cdes entre os elementos
estruturais sdo de grande interesse de estudo.

Do ponto de vista do comportamento estrutural, a presenca das ligacdes é
que diferencia basicamente uma estrutura de concreto pré-moldado de uma estrutura
convencional. As ligagbes sao regides onde ocorrem concentragdes das tensdes que
podem ou ndo mobilizar deslocamentos e esfor¢os decorrentes dos elementos por
elas ligados, fazendo com que haja uma redistribuicdo desses esfor¢os ao longo da

' Doutor em Engenharia de Estruturas, EESC-USP, marcelof@sc.usp.br
? Professor Associado do Departamento de Engenharia de Estruturas, EESC-USP, mkdebs@sc.usp.br
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estrutura. Desta forma, o desempenho de um sistema estrutural e,
conseqlientemente, o éxito nas suas aplicagbes, esta diretamente relacionado com o
desempenho das suas ligacoes.

Ao contrario do que ocorre na analise das estruturas monoliticas de concreto,
correntemente, as estruturas de concreto pré-moldado sdo concebidas e projetadas a
partir da hipétese de que as suas ligagdes viga-pilar se comportam como articulagdes
perfeitas. De fato, esta consideragdo ocorre em funcdo de que a maior parte das
estruturas pré-moldadas sdo empregadas em edificagdes com poucos pavimentos,
tendo-se uma tendéncia maior para o emprego das ligagbes consideradas como
articuladas.

Os procedimentos para a analise estrutural de pérticos com nés semi-rigidos
estdo amplamente divulgada na literatura técnica. Em MONFORTON & WU (1963),
BRUN & PICARD (1976) e em FAFARD et al. (1990), encontram-se desenvolvimentos
matematicos, onde sao apresentadas modificagdes para as matrizes de rigidez e para
os esforgos de bloqueio dos elementos da estrutura, para se levar em conta as
deformabilidades das ligacoes. Estes desenvolvimentos estdo apresentados de forma
detalhada em FERREIRA (1993), onde também foram incorporadas deformabilidades
axiais nas extremidades dos elementos de barra, além da flexdo. Tais procedimentos
podem ser aplicados diretamente na modificagcdo de rotinas, que se utilizem do
processo dos deslocamentos, para transforma-las em programas computacionais para
o calculo de porticos com nés semi-rigidos. Por outro lado, atualmente existem varios
programas disponiveis para o calculo estrutural, os quais possuem em suas rotinas
modelos para a consideracdo da rigidez das ligagbes nas extremidades dos
elementos estruturais, com a utilizagdo de molas que compdéem o0s mecanismos de
deformacéo da ligacao.

Todavia, todo este conhecimento e mesmo os recursos computacionais atuais
nao sao aplicados na pratica para a analise das estruturas pré-moldadas, devido a
falta do conhecimento que se tem sobre as deformabilidades das ligacdes tipicas que
compdem as estruturas pré-moldadas. Neste contexto, a determinagdo das
deformabilidades nas ligacbes constitui-se em uma questdo chave para a aplicagao
pratica da analise das estruturas pré-moldadas.

1.2 Determinacgao analitica da deformabilidade de uma ligagao

A determinagéo dos valores das deformabilidades das ligagdes em estruturas
de concreto pré-moldado tem sido feita, geralmente, por meio de resultados
experimentais e, raramente, por meio de modelos analiticos ou numéricos. Entretanto,
as metodologias que se baseiam somente nos procedimentos experimentais possuem
um custo elevado e os resultados quantitativos obtidos nos ensaios, a rigor, sédo
limitados apenas para as ligagdes com o mesmo detalhamento, materiais e
dimensdes da ligagdo ensaiada, tendo-se assim uma aplicacéo restrita do ponto de
vista pratico. Também, na maior parte dos trabalhos experimentais existentes tem-se
a preocupacao apenas com a determinac¢do do valor global da rigidez da ligagdo, ndo
sendo fornecidas maiores indicagdes sobre os parametros internos da ligagdo que
interferem na deformabilidade da ligagdo. Por esta razéo, ainda nao se formou uma
base de dados suficiente sobre o comportamento qualitativo da rigidez, nem se dispoe
de critérios e diretrizes para o projeto de ligagbes tipicas, que levem em conta a
rigidez.
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Entre as alternativas metodoldgicas para a abordagem da questdo, é
consenso entre os especialistas de que a utilizagcdo de modelos analiticos para a
determinacgao da deformabilidade em ligagdes é de grande interesse para a aplicagao
nos procedimentos de projeto das ligagcdes, uma vez que possibilitam ao projetista
condicbes de avaliar a rigidez da ligagao em funcéo dos parametros dos componentes
internos da ligagao.

No presente trabalho € apresentada a aplicagdo de uma metodologia analitica
para a determinagéo das deformabilidades em duas liga¢des viga-pilar tipicas, a qual
teve inicio em FERREIRA (1993) e foi consolidada posteriormente em FERREIRA
(1999). Dentro dessa metodologia, os parémetros internos relacionados com as
deformagbes dos elementos que compbdem a ligagdo sao definidos como
“mecanismos basicos de deformacdo”. O modelo analitico procura obter a
deformabilidade de uma determinada ligagdo através de um equacionamento que
represente o comportamento em conjunto dos mecanismos basicos de deformacgéao
presentes na ligacao.

A expresséo final para a deformabilidade da ligagao resulta da associacao das
deformabilidades dos componentes da ligacdo. A associacdo dos mecanismos de
deformacéo, por sua vez, ¢ feita a partir da montagem do sistema de forgas para a
ligacao na sua configuracdo deformada, associando-se a cada for¢ga uma deformacao
correspondente a um dado mecanismo de deformacéao (representada por uma mola),
fazendo a compatibilidade dos deslocamentos.

2 PROCEDIMENTOS ANALiTICpS APLICADOS A LIGAGAO VIGA-PILAR
COM ALMOFADA DE ELASTOMERO NAO FRETADO E CHUMBADOR

As ligagbes viga-pilar com almofada de elastdbmero simples e chumbador tém
sido largamente empregadas no Brasil, com aplicacées em estruturas para galpdes de
uso multiplo e também para edificacdes de mais de um pavimento com pequena
altura, em razéo do seu baixo custo e da sua simplicidade construtiva. Na figura 1 sao
apresentados alguns dos detalhamentos utilizados para essa ligacao.
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CHAPA

§ s DE TOPO

I T I
\\1 "GROUT" \ MATERIAL

EXPANSIVO PLASTICO
(ASFALTICO)

NEOPRENE

N [

€L

NEOPRENE

CHUMBADOR

a) Preenchimento do nicho com "grout"expansivo. b) Preenchimento do nicho com material
plastico.[CATANIA e MENDITTO (1981)]

Figura 1 — Detalhamentos para a ligagao viga-pilar com almofada de elastémero e chumbador

Tradicionalmente, considera-se que o chumbador possui apenas a fungao de
garantir a estabilidade lateral do elemento de viga, ndo se levando em conta os
esforgos horizontais transmitidos pela ligacdo. Todavia, em razdo do detalhamento
construtivo corrente no Brasil, conforme indicado na figura 1a, onde o nicho do
chumbador é preenchido com graute nao retratil, tem-se a solidarizacdo do
chumbador com ambos os elementos. Desta forma, a ligacao oferece uma restricao
parcial aos deslocamentos horizontais relativos, fazendo com que o chumbador
transmita esforgos horizontais da viga para a coluna. Compreender o funcionamento
deste mecanismo é de suma importancia para que se possa estimar os esforgcos de
restrigdo na ligacao.

A presenga da almofada de elastdbmero na interface da ligagdo proporciona
uma altura livre entre os elementos, fazendo com que haja uma excentricidade entre
as forcas de cisalhamento horizontais nos elementos, gerando solicitagdes
combinadas de cortante e flexdo no chumbador. Este fendbmeno depende da relagao
existente entre o didametro do chumbador e da espessura da almofada na interface da
ligagao.

O comportamento ao cisalhamento da ligagao, tanto com relagdo a sua
deformabilidade quanto a sua resisténcia, é influenciado pelo efeito do atrito na
interface da ligagdo entre os elementos de concreto. LIN (1991) verificou que a
deformabilidade ao cisalhamento da ligagcdo esta inversamente relacionada com o
atrito na almofada de elastémero. ENGSTROM (1992a) verificou que o efeito do atrito
na ligacdo contribui para o acréscimo da resisténcia ultima ao cisalhamento da
ligacdo, gerando uma tensdo de tracdo no chumbador, sendo, neste para esta
situacdo, necessario que o chumbador esteja ancorado em ambas as suas
extremidades. Este mecanismo, conhecido como sistema “tie connections”, foi
estudado por LINDBERG (1992) para ligagdes viga-pilar com almofada de elastémero
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em traves planas submetidas a forcas horizontais. Para grandes deslocamentos
relativos entre os elementos de viga e de coluna, os chumbadores atuam como
tirantes, conferindo uma resisténcia residual para a estrutura.

2.1 Calculo da deformabilidade ao cisalhamento da ligagao

Em FERREIRA (1999) ¢é apresentado um desenvolvimento de
equacionamento analitico para o calculo da deformabilidade ao cisalhamento da
ligagdo, conforme apresentado a seguir. Inicialmente, considerou-se a ocorréncia de
trés mecanismos de deformacgao presentes na ligagao, sendo:

1. Mecanismo de Deformagdo ao Cisalhamento no Elastémero Néo fretado, (MDCI-
EN), associado a deformabilidade A,;

2. Mecanismo de Deformagdo ao Cisalhamento de uma Barra Inserida no concreto,
(MDCI-BI), associado a deformabilidade A;;

3. Mecanismo de Deformagédo ao Cisalhamento de uma Barra bi-engastada em dois
elementos de concreto com altura Livre entre si, (MDCI-BL), associado a

deformabilidade A,.

Na figura 2 é apresentada uma esquematizagao por meio de molas, as quais
representam os mecanismos de deformagdo presentes na ligagdo. As
deformabilidades Ay € Ay,. estdo associadas em série entre si. Estas, por sua vez,
estdo associadas em paralelo a deformabilidade ao cisalhamento do elastémero nao
fretado, A.,. A partir destas associagdes entre os mecanismos basicos de deformagéao
a deformabilidade total de cisalhamento na ligacao, A4, pode ser escrita por:

-1

1 1

Tlig
2’rn 2’TM + 2’Tbi

A (1)

A
(MDCI - BI) ifjw“@ W
(MDCI - BL)

(MDCI

®

SEN) ——H

Figura 2 — Esquema com molas para o mecanismo de deformagao ao cisalhamento em ligagao
viga-pilar com almofada de elastdmero ndo fretado e chumbador

A deformabilidade ao cisalhamento da almofada de elastomero nao fretado,
Am, € dada por:
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Aw =— (2)

onde:
h, - espessura da almofada de elastbmero
A, - area da superficie de apoio efetiva do elastébmero
G - médulo de deformacao transversal

A deformabilidade ao cisalhamento da barra do chumbador na altura livre,
considerada como uma barra bi-engastada com comprimento correspondente a

espessura da almofada de elastdmero, A.,,, € dada por:

16-h’

A, =10
! 377:Es¢b4

©)

onde:
E. - médulo de elasticidade da barra do chumbador
Oy, - didametro da barra do chumbador

Em DEI POLI et al. (1992) é apresentado um desenvolvimento para o calculo
da deformabilidade ao cisalhamento de uma barra inserida em um elemento de
concreto, Ay, 0 qual foi baseado na analogia de uma viga sobre apoio eldstico,
solicitada transversalmente, ajustada por relagdes experimentais.

Todavia, no caso da ligagdo estudada tem-se uma barra inserida em dois
elementos de concreto, com uma almofada de elastbmero na interface da ligacao,
tendo-se assim uma excentricidade entre as solicitacbes horizontais nos elementos de
concreto. Desta forma, tem-se uma alteragdo no mecanismo de deformagido do
chumbador nos trechos internos ao concreto, havendo a necessidade de se fazer
alguns ajustes no equacionamento proposto originalmente por DEI POLI et al. (1992).

Procurando levar em conta esses efeitos, com base nas informagdes
existentes na literatura e nos resultados experimentais obtidos em FERREIRA (1999),
a deformabilidade ao cisalhamento de um dos trechos da barra inserido em um
elemento de concreto, levando em conta os efeitos da interface da ligagéo na rigidez
da barra, é dada por:

Ar/ig = [395'0{3 'Es 'Ile (4)

O fator “o“ apresentado em DEI POLI et al. (1992), relaciona o modulo de
rigidez do concreto com a rigidez da barra do chumbador, sendo dado pela
expressao:

k.
o = | KO (4.1)
4ESIb

k, =127 £ /(,)*" [MPa/mm] (4.2)

onde:
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K. - modulo de rigidez de referéncia do concreto (em MPa/mm)
@, - didmetro da barra (em mm)

I, - momento de inércia da barra

f. - resisténcia a compressao do concreto (em MPa)

Para “n” barras dispostas em uma mesma linha da ligacéo, estando as mesmas
inseridas em dois elementos de concreto com resisténcias diferentes, das quais
derivam-se respectivamente os fatores “o4“ e “o,", a deformabilidade total de
cisalhamento da ligagéo, A4, pode ser obtida pela expresséo:

-1 -1

G- A h’ 1 1
hn 12 3,5 OC] 3,5 az

2.2 Resisténcia ao cisalhamento de uma barra inserida em um elemento
de concreto submetida a agao de cisalhamento

Em ENGSTROM (1992a) é apresentada a teoria para o célculo da resisténcia
ao cisalhamento em barras inseridas em elementos de concreto. Para uma reacao
distribuida “gq” ao longo do chumbador, para o concreto atingindo deformagdes
plasticas, a capacidade ao cisalhamento do chumbador é obtida a partir da condigao
de equilibrio para a se¢do de momento maximo Mps. O mecanismo plastico da
ligagédo ocorrera quando forem formadas rétulas plasticas em ambos os lados restritos
do chumbador.

Quando existe uma altura livre entre os dois elementos, devido a presenca de
uma almofada de elastdbmero, havera uma excentricidade entre as solicitacoes
horizontais de cisalhamento no chumbador, sendo que a excentricidade “e” devera ser

tomada como sendo a metade da altura livre entre os dois elementos, sendo e = hy/2,
onde hp, é a espessura da almofada de elastdmero.

Segundo Engstrdom, a forca de cisalhamento correspondente ao escoamento
da ligagéo é dada por:

Fvy = Cr ’ Ce ’ Cl ’ ¢bz ’ ‘\/ ﬁ'c ’ ﬂy (6)

sendo:
C, =(K/3) (6.1)
K=q/@,f.) (6.2)

1< C, <1,42 (Dependendo do grau de restrigdo na ligagdo)

C =4l+(e-C) -¢-C (6.3)

3.e
E=—"

= o) o 6.4
) Jeel 1 (6.4)
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onde:
C_— fator de restricao

Ce — fator de excentricidade

K — constante de proporcionalidade
¢, _diametro da barra do chumbador

f  — resisténcia do concreto (corpo de prova cubico, 150 mm)
fSy — tenséo de escoamento do acgo
e — excentricidade entre as forcas de cisalhamento nos elementos

Na tabela 1 sdo apresentados os valores para o fator C; em funcdo das
resisténcias cubica, f., e cilindrica, f,, para o concreto.

Tabela 1 — Valores para o fator C1 em fungao de fCC e fC

fee (MPa) Cq fe (MPa) Cq
20 1,15 15-20 1,19
30 1,18 25-30 1,22
40 1,21 35-40 1,25
50 1,23 45 -50 1,27
60 1,25 55 -60 1,29

Para o calculo da capacidade total ao cisalhamento da ligagdo, ENGSTROM
(1992a) propbs um modelo mais geral, o qual pode ser utilizado para estimar os
efeitos combinados da ac¢ao de pino dentro do concreto e também dos efeitos do atrito

na interface da ligagdo, dada pela expressao:

_ 2
Fv.tot - Cl ’ ¢h . ﬂc,ma’x ’ ﬂy,red + ‘u’f ’ Gsm ’ As

sendo:
f;y,i‘ed = f;y - O-.S'm

sendo, recomendados:

f;y,i‘ed = O’ 7 'f;y

(7)

(7.1)

C,=1,03 (para o caso da resisténcia cubica do concreto f.;)
C,=1,07 (para o caso da resisténcia cilindrica do concreto f;)

onde:

U, — coeficiente de atrito na interface da ligagéo (dado na tabela 2)

fwed — tenséao de tragdo no chumbador relacionado com o efeito de pino

o, —tensdo de tragdo no chumbador relacionado com o efeito de atrito

Parte da capacidade da tensao de tracdo no chumbador, dada por o

sera

sm?

utilizada para balancear a forgca normal relacionada com a forga de atrito. A parcela

restante, dada pela tensdo f.

do chumbador.
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Tabela 2 — Valores para o Coeficiente de Atrito ;. [ENGSTROM (1992a)]

Superficies de Contato na Interface da Ligagao Hr
Concreto-concreto 0,6
Aco-concreto 0,4
Concreto-neoprene 0,3-04

Na figura 3 é apresentado um estado de deformacéo simplificado para um
chumbador inserido em dois elementos de concreto, no momento em que ocorre o
mecanismo da formagao das rotulas plasticas nos dois lados das sec¢bes solicitadas
do chumbador.

v
s
Z _\_r\, Z
*
vi\
Uy |
iy ¥

/

Xerit

& )

Figura 3 — Estado simplificado de deformagéo para o chumbador inserido em dois elementos
de concreto [ENGSTROM (1992)]

O mecanismo da formacéao das rétulas plasticas ocorre quando o chumbador
atinge uma deformacéao angular critica, definida como o, expressa por:

a(:rit = 1’75 ’ M (8)

(Db .Es
A distancia “x”, da face do concreto até a secdo de maximo momento no
chumbador é dada por:

_ Fv,red _ N fSy,red /fcc (D

b )

q 3-C
sendo:
q:3'(C1)2'fcc'¢b (9.1)

onde:
q — reacao distribuida do concreto sobre o chumbador
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A partir da deformagao angular critica o, 0 deslocamento horizontal relativo
na ligagéo a,y, que estéd associado ao momento da formagao das rotulas plasticas no
chumbador, pode ser obtido pelas seguintes expressoes:

a, =o,, ! (10)

vy erit P

No caso de ligagbes com almofada de elastbmero, com uma altura livre entre
os elementos da ordem da espessura da almofada h,,, o comprimento fp € dado pela

expressao:

C,=x+x,+h, (11)

2.3 Diagrama simplificado para o comportamento da ligagao

A partir da teoria exposta, em FERREIRA (1999) foi proposta a construgao de
um Diagrama Simplificado, com vistas a fornecer uma representagdo grafica do
comportamento da ligagdo, o qual relaciona a forga de cisalhamento com o
deslocamento horizontal da ligacao, conforme apresentado na figura 4.

A
B!
Fv,total
(B’ = extrapolagéo da reta A-B)
B
F — _
" avy - acrit ’ Ep - acrit ’ (xl + X + hn)
. A
min —
o yy min = /l’rlig 'Fvy,min
Avy,min avy Ay total Alimite (Desloc.

Horizontal)

Figura 4 — Diagrama simplificado tri-linear da for¢a de cisalhamento x deslocamento horizontal
na ligacao

3 ENSAIOS DE CISALHAMENTO

3.1 Descrigao dos ensaios

Com a finalidade de se obter pardmetros de referéncia para a comparagao
com o0s equacionamentos tedricos, foram realizados ensaios de cisalhamento, onde
cada prototipo foi composto por um elemento de viga, com 120 cm de comprimento e
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secdo 30x50 cm?, e um elemento de bloco suporte, com 50 cm de altura e secéo
40x40 cm?, conforme indicadas na figura 5.

120
15 15
Elemento
de viga 50
10oul5 mm
; —
Bloco :Q:
suporte 50
]
40 = 30
40
+——>

Figura 5 — Dimensdes basicas utilizadas nos protoétipos das ligagdes

Para a série de ensaios das ligacdes foram utilizados 4 protétipos, onde foram
variados os didmetros das barras dos chumbadores e as dimensbes das almofadas
de elastdmeros, conforme indicados na tabela 3. Estes pardmetros estao relacionados
com os mecanismos de deformacao da barra do chumbador, na regido da interface na
ligagdo e internamente aos elementos de concreto, e com 0s mecanismos de
deformacéao da almofada de elastémero.

Tabela 3 — Parametros variados nos protétipos ensaiados

Protétipos Chumbador Almofada de Elastdmero

(ago 1020) A (mm) B (mm) Hn (mm)
Protdtipo 1 1016 mm 150 300 10
Protdtipo 2 2916 mm 150 300 10
Protdtipo 3 2925 mm 250 300 10
Protdtipo 4 2925 mm 200 300 15

Para os aparelhos de apoio nos protétipos, foram utilizadas almofadas de
elastémero simples, com dureza Shore 60 A, médulo transversal G = 1000 kN/m? e
coeficiente de Poisson v = 0,5.

Para os chumbadores, foram utilizadas barras lisas de aco 1020, com
fu = 250 MPa. Na extremidade inferior do chumbador, na regi&o inserida no bloco

suporte, a ancoragem foi conseguida por meio de um perfil soldado. A solidarizagao
entre o chumbador e o elemento de viga foi conseguida por meio de grauteamento. A
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ancoragem na extremidade superior do chumbador foi feita por meio de uma chapa
parafusada, conforme indicada na figura 6. Embora esta ndo seja uma pratica
corrente. No decorrer dos ensaios observou-se a formagdo de um mecanismo de
tirante no chumbador quando a ligagao atingiu grandes deformagoes.

Ancoragem com - A
chapa presa \I_DED_I
com porca
Pp
g
(&}
(o]
S
Ancoragem com
chapa soldada
\
| —

Figura 6 — Esquema da barra do chumbador

Nas figuras 7 e 8, sdo apresentados os detalhamentos das armaduras
utilizadas nos elementos de viga e do bloco suporte, respectivamente.

TGGRAMPOStBﬂsz) 15
50 \ 50
\\4 SECAO
\ ' TRANSVERSAL
C J Reg
120 (VIGAS) 30| s
30
> 11
// 5
A
30 11
s
7 3 CAMADAS COM 2 LAGOS (GRAMPOS)
208 c=71

120 (PLANTA)

115

30 [ 212 c=145 ] 30

45

2«8 c=115

zol Jzo

4x§12 c=155

508 c=150

Figura 7 - Detalhamento da armadura do elemento de viga
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ESTRIBOS 15

HORIZONTAIS d8 !
i
5, 10 4 10 475
—

15 40 1L
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40
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ELEVAGAO
ESTRIBOS

35

5 A

598 c=150

PLANTA - FUNDO

49

208 c=1330

15| 2p8c=635

ESQUEMA DA GAIOLA

38 c=635

Figura 8 - Detalhamento da armadura do elemento do bloco suporte

Na tabela 4 sdo apresentadas as resisténcias de compressdo médias dos
concretos dos protétipos, para corpos de prova cilindricos de 10x20 cm?, e as
resisténcias de compressdo médias dos grautes, para corpos de prova cilindricos de
5x5 cmz, relativas as datas dos ensaios.

Tabela 4 — Valores médios das resisténcias dos concretos nas datas dos ensaios

PI’OtétipOS fcj(elementos) (MPa) fcj(graute) (MPa)
Protdtipo 1 55 30
Prototipo 2 63* 30
Protétipo 3 54 30
Protétipo 4 53 30

*. A data do ensaio teve um atraso de trés dias.

A medicdo dos deslocamentos relativos entre o elemento de viga e o
elemento do bloco suporte foi feita através de um conjunto de transdutores de
deslocamentos elétricos, conforme indicados na figura 9. Para as medidas das
tensdes internas no chumbador foram utilizados 3 pares de extensdmetros elétricos,
os quais foram posicionados nas fibras superiores e inferiores em 3 se¢bes das barras
dos chumbadores, dispersas na regido proxima a interface da ligacdo dentro do
elemento do bloco suporte, conforme indicados nas figuras 10 e 11.
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e e

Figura 9 — Transdutores para as medidas dos deslocamentos relativos entre os elementos

2x ¢p (25 mm)

| ( 2
Interface da liga¢do
11 12 ——— Eixo da viga
B
9 10 -
>
7 8 —
IS
I 7 8

Figura 10 — Esquema dos extensémetros utilizados nos chumbadores dos Protétipos 3 e 4

Figura 11 — Vista da instrumentag¢do nos chumbadores utilizada para os Protétipos 3 e 4
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Para cada protétipo a aplicagao das forgas cisalhamento foram repetidas em
alguns ciclos para avaliar o efeito das deformacdes residuais no comportamento da
ligagdo. Na figura 12 sao apresentadas vistas gerais da montagem dos ensaios.

L " -

ges 52 3
em dos ensaios d

Figura 12 — Vista da ontag e cisélhamento

Além dos ensaios de cisalhamento, em FERREIRA (1999) sdo apresentados
os resultados de alguns ensaios complementares que foram realizados para este tipo
de ligagao, conforme é apresentado na tabela 5.

Tabela 5 — Resumo dos ensaios realizados em FERREIRA (1999)

Protétipo Ensaios de Cisalhamento Ensaios Complementares
Protétipo 1 e Cisalhamento na fase elastica e o . .
1¢16 mm apbs o escoamento e Flexao (ligagdo muito flexivel)
(150x300x10)

Protétipo 2 e Cisalhamento na fase elastica, apés | ¢ Flexdo

2 ¢ 16 mm 0 escoamento, com esgotamento da | ¢  Torgdo na fase elastica
(150x300x10) resisténcia da ligacédo e Influéncia da forgca Normal
Protétipo 3 e Cisalhamento na fase elastica, apés | ¢ Flexdo com carregamento
2025 mm 0 escoamento, com esgotamento da alternado na fase elastica.
(250x300x10) resisténcia da ligagéo e Torcdo na fase elastica
Protétipo 4 e Cisalhamento na fase elastica, apés | ¢ Flex&o com carregamento
2025 mm 0 escoamento, com esgotamento da alternado na fase elastica.
(200x300x15) resisténcia da liga¢do e Torcéo na fase elastica
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3.2 Resultados experimentais

Prototipo 1

No protétipo 1 foram repetidos 3 ciclos de carregamento, cujas curvas forga
de cisalhamento vs. deslocamento horizontal da ligagdo encontram-se registrados na
figura 13. Na tabela 6 é apresentado um resumo com os ciclos de carregamento. No
primeiro ciclo foi aplicada uma forgca de 10 kN, que representou cerca de 30% da
capacidade ao cisalhamento da ligagdo, onde se pretendeu que a ligagdo estivesse
apenas no regime elastico. No segundo e no terceiro ciclos, os limites de escoamento
da ligacéo, definidos pelas forgas F.y min € Fy, foram ultrapassados.

Na tabela 7 sdo apresentadas as inclinagbes das retas tangentes as curvas
forca de cisalhamento vs. deslocamento horizontal da ligacdo. Nos ciclos 1 e 2, a
ligacao apresentou inclinagbes semelhantes das retas tangentes iniciais, para F,< 10
kN, onde se verificou que a deformabilidade ao cisalhamento da ligacao foi mantida,
sendo mantidos assim os mecanismos de deformagao.

Tabela 6 — Resumo dos ciclos de cisalhamento no Protétipo 1

Ciclos de Fv Anor &
carregamento (kN) (mm) Observagoes
Ciclo 1 9,10 0,20 v' O carregamento atingiu cerca de 30% da capacidade
prevista para a ligagdo. (Regime elastico).
Ciclo 2 10,0 0,22 v' Comportamento na fase elastica semelhante ao do ciclo 1.
17,80 0,41 v' Trecho linear inicial para F, < 17,8 kN.
30,10 2,10 v' A resisténcia da ligagao foi alcangada, entrando no regime
28,70 3,43 plastico, para Anor < 4 mm.
Ciclo 3 9,80 0,88 v' Aumento da deformabilidade na ligagdo, ainda com
34,10 5,34 comportamento linear para 5 < Fv < 25 kN.
28,70 5,80 v’ Atingiu-se a resisténcia da ligagdo, entrando no regime
plastico, para Anor > 5 mm  (Anor.efet > 7 mm).

Tabela 7 — Inclinagbes nos trechos retos dos ciclos de carregamento no Protétipo 1.

Ciclos de Fator de Inclinagéo ~
carga Fv (kN) Correlagéo | (KN/mm) Observagbes

Ciclo 1 0-9,10 0,955 45,8 v' A curva apresentou acomodacées iniciais,
fazendo com que a correlagdo néo fosse
muito alta.

Ciclo 2 0-9,90 0,990 45,4 v' O comportamento na fase linear se ajustou a
do ciclo anterior.

0-17,8 0,991 47,9 v' O inicio do escoamento da ligagdo se deu

para uma forca da ordem de 17,8 kN
v' Apds a fase linear inicial, a ligagcdo
17,8- 22,5 0,998 21,3 apresentou um segundo trecho reto,
compreendido entre 17,8 a 22,5 kN, com
40% da inclinagéo inicial

Ciclo 3 4,9 -250 0,999 17,9 v' Apdbs uma acomodagéo inicial da ligagéo,
para Fy < 4,9 kN, a ligacdo apresentou
novamente um comportamento linear até
atingir 25 kN.
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Figura 13 — Ciclos de cisalhamento — Protétipo 1 (partindo da origem)

Protétipo 2

Tabela 8 — Resumo dos ciclos de cisalhamento no Protétipo 2

C'g;?;:e Fv (KN) | Anor (mm) Observagoes
Ciclo 1 20,59 0,29 v' A forga F, atingiu cerca de 30% de F.., capacidade prevista
para a ligacdo. Regime elastico linear.
Ciclo 2 20,35 0,27 v' A forga F, atingiu cerca de 30% de F,.. Regime elastico linear.
Com Normal v' Com a presenga da forga normal, N=10 kN, ndo houve
N =10 kN alteragdes significativas no comportamento da ligagéo.
Ciclo 3 20,70 0,27 v' A forga F, atingiu cerca de 30% de F... Regime elastico linear.
Com Normal v' Com a presenca da forga normal, N=30 kN, ndo houve
N = 30 kN alterages significativas no comportamento da ligagdo
Ciclo 4 20,5 0,40 v' A ligagdo apresentou um acréscimo na sua deformabilidade ja
30,5 0,70 na fase inicial, para F, < 20,47 kN.
40,0 1,15 v" No ponto de F,, = 40 kN, ocorreu uma falha no tirante de
31,8 1,92 fixagado do bloco suporte, permitindo-o girar, produzindo um
salto ainda maior na deformabilidade da ligagéao.
(ciclo 4B) 20,7 1,05 v' Ap0és ajustes de travamento no sistema de fixagdo do bloco
40,0 1,56 suporte, o ciclo 4 foi reiniciado (ciclo 4 B), atingindo 48 kN,
48,7 4,20 quando a ligacdo apresentou Anor > 4 mm.
Ciclo 5 19,80 1,41 v' Apds novos ajustes no sistema de fixagdo do bloco suporte, o
39,58 2,4 ciclo 5 foi iniciado.
v Aligagéo foi carregada até a sua maxima resisténcia, a qual foi
56,50 54 mantida, fazendo com que a ligagao plastificasse, atingindo
59,0 7,5 grandes deformagées.
60,0 10,5 v' Na marca de Anor = 20 mm, ocorreu um salto brusco para Anor =
60,0 20,0 25 mm, ocorrendo ao mesmo tempo um levantamento vertical
50,0 25,0 de 5 mm na interface da ligagéo.

Para o protétipo 2 foram aplicados 5 ciclos da forgca de cisalhamento. Na
tabela 8 é apresentado um resumo das forcas e deslocamentos para cada ciclo. Nos
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trés primeiros ciclos, a ligacao foi solicitada por uma forga que correspondeu a cerca
de 30% da F,, estimada. Nos ciclos 2 e 3, além da forga de cisalhamento, foram
aplicadas na ligagao forcas normais de 10 kN e 30 kN, respectivamente. Na tabela 9
sdo apresentadas as inclinagdes dos trechos retos das curvas for¢a de cisalhamento
vs. deslocamento horizontal da ligagdo para cada ciclo de carregamento.

Tabela 9 — Inclinagées nos trechos retos dos ciclos de carregamento no Protétipo 2.

Ciclos de Fator de Inclinagéo .
carga Fu (kN) Correlagao (KN/mm) Observagoes
Ciclo 1 0-20,6 0,965 69,0 A ligagdo apresentou acomodagbes
iniciais, fazendo com que o fator de
correlagcdo ndo fosse muito alto.
Ciclo 2 0-204 0,997 72,0 O trecho reto inicial apresentou uma
Com Normal inclinagdo semelhante a obtida no
N =10 kN ciclo 1.
Ciclo 3 0-20,7 0,992 70,0 O trecho reto inicial apresentou uma
Com Normal inclinagdo semelhante as obtidas nos
N =30 kN ciclos 1 e 2.
Ciclo 4 0-20,5 0,992 51,2 Deformabilidade acrescida em 37%
0-30,5 0,987 47,0 com relagdo aos ciclos anteriores para
30,5-40,0 0,997 21,0 Fv < 20 kN.
v A ligagdo comegou escoar para Fv =
(4B) 0-20,7 (1,0) 21,0 30,5 kN.
0-40,0 0,997 26,0
Ciclo 5 0-19,80 0,992 14,1 v' Aligagéo iniciou o ciclo 5 ja com uma
0-39,60 0,992 16,4 deformabilidade alta, mas
39,6 — 50,8 0,995 10,32 apresentando um comportamento
linear para F, < 39,6 kN

Na figura 14 s&o apresentados de forma simultanea os 3 primeiros ciclos. Na
figura 15 estdo apresentados de forma simultinea os 5 ciclos de cisalhamento.

As barras dos chumbadores atingiram a tensédo de escoamento no ciclo 4 para
uma forgca de cisalhamento da ordem de F, = 31 kN. De fato, na tabela 9 pode-se
observar que até a forca de cisalhamento da ordem F, = 31 kN, a inclinagdo se
manteve em torno de 50 kN/mm. Ja no trecho compreendido entre 31 a 40 kN, a
inclinagao caiu para 21 kN/mm, com uma redugao de cerca de 60%.

Durante o ciclo 4, ocorreu uma falha em um dos tirantes verticais que
prendiam o bloco suporte, por falta de rosqueamento da barra dentro de uma luva de
prolongamento. Isto se deu quando a ligagao estava sendo solicitada por uma forga
de 40 kN. O ensaio foi interrompido, procedeu-se um novo ajuste de todo o sistema
de tirantes, e o ciclo 4 foi entdo repetido como ciclo 4B.

No ciclo 5, a ligacao teve um acréscimo na sua deformabilidade inicial.
Todavia, ainda foi observado um trecho linear, com inclinagao média da ordem de 15
kN/mm, até a forca de 40 kN. A ligacao atingiu uma capacidade ao cisalhamento da
ordem de 60 kN, a qual foi associada a um deslocamento horizontal na ligacdo da
ordem de 10 mm.

A configuracdo final da ligacdo foi caracterizada por um deslocamento
horizontal final da ordem de 25 mm e por um deslocamento vertical (para cima) da
ordem de 5 mm.
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Figura 15 — Ciclos da for¢a de cisalhamento no Protétipo 2

Protétipo 3

Para o protétipo 3 foram utilizados dois chumbadores de 25 mm de didmetro e
uma almofada de elastdmero ndo fretado com dimensées 250x300x10 mm?>. Com
estes novos parametros, buscou-se estudar o comportamento de uma barra “rigida”
inserida em elementos de concreto e, também, estudar a interferéncia da largura da
almofada no comportamento da ligagao.
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Foram aplicados 3 ciclos de carregamento para a forga de cisalhamento sobre
a ligacao. Na tabela 10 é apresentado um resumo com os ciclos de carregamento no
Protétipo 3. No Ciclo 1 a ligagdo atingiu uma forca de cisalhamento de 70 kN,
equivalente a 40% da forga ultima. No Ciclo 2, atingiu uma forga de 167 kN e, no Ciclo
3, atingiu uma forca de 170 kN. As curvas for¢a de cisalhamento vs. deslocamentos
horizontais na ligacao para os 3 ciclos de carregamento estdo apresentadas de forma
simultanea na figura 16.

Tabela 10 — Resumo dos ciclos de carregamento de cisalhamento no Protétipo 3

Clé:;c:zse Fv (kN) (éhr‘:) Observacodes

Ciclo 1 70,1 0,30 v' O efeito do giro relativo na ligagdo fez com aumentasse o

0,0 0,01 flexdo localizada no chumbador, fazendo com que o mesmo
comecgasse a escoar para Fy = 15 kN.

Ciclo 2 70,7 0,24 v' Como o efeito do giro relativo minimizado, a barra do
101,4 0,39 chumbador comegou a escoar para Fy = 60 kN.
139,7 0,73
167,7 2,10
0,0 0,44

Ciclo 3 30,0 1,04 v' Apdbs uma acomodagéo inicial da ligagdo, para F, = 30 kN, a
131,0 2,49 ligagcao apresentou um comportamento linear até atingir
170,7 4,73 130 kN.
170,1 5,14
121,4 5,28
0,0 2,02

No Ciclo 1, para o intervalo da forga de cisalhamento F, < 70 kN, o elemento
do bloco suporte atingiu uma rotacdo da ordem de 0,0025 rad (anti-horario), fazendo
com que houvesse uma rotagéo relativa entre o elemento de viga e o elemento de
bloco da ordem de 0,001 rad (horario). A partir deste giro relativo, houve um aumento
significativo da flexdo localizada na barra do chumbador, fazendo com que a mesma
comecgasse a escoar, na fibra mais tracionada da se¢do de maximo momento na
barra, para uma forca da ordem de F, = 15 kN.

Por outro lado, no Ciclo 2, para 0 mesmo intervalo F, < 70 kN, quando a
rotagéo do bloco suporte foi minimizada para 0,0002 rad (anti-horario), fazendo com
que a rotagao relativa do elemento de viga em relagdo ao bloco fosse da ordem de
0,0013 rad (anti-horario), teve-se um efeito compensador da flexado localizada na barra
do chumbador. Deste forma, a mesma barra do chumbador atingiu o escoamento para
uma forga F, = 60 kN.

Na tabela 11 sdo apresentadas as inclinagbes nos trechos retos das curvas
experimentais de cada ciclo de carregamento, com os respectivos coeficientes de
correlagdo. A partir desta tabela, pode observar-se que a inclinagdo do trecho reto
inicial do Ciclo 1 foi inferior a do Ciclo 2. Portanto, a deformabilidade ao cisalhamento
da ligacao no Ciclo 1 foi inferior que a apresentada no Ciclo 2. A explicagéo para isto
pode estar relacionada com o efeito do giro relativo da ligagao sobre o mecanismo de
deformacéo da barra do chumbador, tenha sido maior no Ciclo 1 do que no Ciclo 2,
fazendo com que a deformabilidade da ligagao fosse maior no Ciclo 1.
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Tabela 11 — Inclinagdes nos trechos retos dos ciclos de carregamento no Protétipo 3

Ciclos de Fv Fator de Inclinagéo Observagdes

carga (kN) Correlagao (KN/mm)

Ciclo 1 70,1 0,94 233,0 Devido ao efeito do giro relativo na ligagdo
sobre a flexao localizada na barra do
chumbador, teve-se um aumentando da
deformabilidade da ligagéo.

Ciclo 2 70,7 0,994 271,7 Minimizando-se o giro relativo na ligagdo,

101,4 0,997 257,5 diminuiu-se a flexao localizada na barra do
101,4-139 0,98 112,7 chumbador, diminuindo a deformabilidade
139-167,7 0,95 19,3 da ligagéo.
Ciclo 3 0-30 0,988 29,0 Apdbs o escoamento da ligagdo ter sido
30 - 131 0,999 74,3 atingido no Ciclo 2, houve um sensivel
131 -170 0,975 16,7 aumento da deformabilidade da ligagéo.

Através destes ensaios, pode-se também observar que o que altera o
mecanismo de deformacdo na ligagdo, de um ciclo anterior para um ciclo seguinte,
nao € quando o escoamento da barra do chumbador é atingido, mas sim quando o
escoamento da ligacao, caracterizado pela formagao do mecanismo de rétula plastica

na barra do chumbador, é atingido.
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Figura 16— Ensaio de cisalhamento no Protétipo 3 — Ciclos 1,2 e 3

Protétipo 4

Para o Protétipo 4 foram utilizados dois chumbadores de 25 mm de didmetro e
uma almofada com 15 mm de espessura e 200 mm de comprimento, com um fator de
forma B equivalente aos das almofadas utilizadas nos protétipos 1 e 2. O objetivo foi
avaliar o desempenho da ligagdo, mantendo o didmetro do chumbador, para uma
almofada mais espessa, aumentando-se assim a altura na interface da ligagdo em
relacéo ao prototipo 3.
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Na tabela 12 é apresentado um resumo com os ciclos de carregamento. Para
o protétipo 4 foram aplicados dois ciclos para a forga de cisalhamento na ligagéo. No
primeiro ciclo atingiu-se F = 30 kN, cerca de 25% da capacidade prevista para a

ligagdo. No segundo ciclo a ligagdo atingiu F =156 kN, esgotando-se a sua
capacidade.

Tabela 12 — Resumo dos ciclos de cisalhamento no Protétipo 4

C'g;‘:;;e Fuo(kN) | Anor (mm) Observacoes

Ciclo 1 30 0,28 v Ligagdo se comportando no regime linear

Ciclo 2 30 0,25 v' Ligagdo se comportando no regime linear para agées da
65 0,67 ordem de 100 kN
80 0,91
100 1,48
110 1,81
150 7,81

Na tabela 13 sdo apresentadas as inclinagbes obtidas para curvas

experimentais.

Tabela 13 — Inclinagdes nos trechos retos das curvas experimentais no Protétipo 4

Ciclos de Fator de Inclinagéo ~

carga Fv (kN) Correlagéo (KN/mm) Observagbes

Ciclo 1 30 0,99 103,6

Ciclo 2 30 0,98 134,4 Em comparagdo com o Ciclo 2 do Prot. 3,
65 0,98 113,0 a inclinacgao foi de cerca de 50%,
70 0,98 108,0 significando que, com o aumento da
75 0,98 102,0 espessura da almofada, a deformabilidade
110 da ligagéo foi dobrada para o Prot. C em

relagdo ao Prot. B.

Na figura 17 sdo apresentadas de forma simultdnea as curvas experimentais
para nos ciclos 1 e 2, para o regime linear. Na figura 18 é apresentada a curva
experimental para o ciclo 2.
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4 ANALISE DOS RESULTADOS EXPERIMENTAIS E TEORICOS

Os valores das forgas F.y min € F.y estéo relacionados com a formagéo dos

mecanismos de roétulas plasticas nos pontos de maximos momentos na barra do
chumbador, segundo as resisténcias minimas e maximas dos elementos de concreto.

Na tabela 14 s&o apresentados os valores experimentais para Fyymin, Fvy € Fu..

Tabela 14 — Valores experimentais para Fyy min, Fvy € Fu,

Fuy,min (€xp) (kN) Fuy (exp) (kN) Fw (exp) (kN)
Prototipo 1 17,5 22,5 34,0
Prototipo 2 40,0 50,0 60,0
Protétipo 3 100,0 140,0 170,0
Prototipo 4 80,0 110,0 156,0

Na tabela 15 sado apresentados os valores das deformabilidades a partir dos
ensaios nos protoétipos.

Tabela 15 — Valores experimentais para Mig

Ciclo de Referéncia Inclinagdo (kN/mm) Mg (Mmm/kN)
Protétipo 1 Ciclos1e2 45,5 22,0x10-3
Protétipo 2 Ciclos 1,2e 3 70,0 14,0x10-3
Protétipo 3 Ciclo 2 272,0 3,7x10-3
Protétipo 4 Ciclo 2 135,0 7,5x10-3

Na tabela 16 sao apresentados os parametros de resisténcia para os
protétipos que foram calculados a partir do desenvolvimento teérico.

Tabela 16 — Calculo das resisténcias ao cisalhamento dos protétipos

Parametros Obtencéo Protétipo 1 Protétipo 2 Protétipo 3 Protétipo 4
fek,min (MPa) Graute 30,0 30,0 30,0 30,0
fer,max (MPa) Concreto 51,5 59,0 50,2 49,0
#k (MPa) Dado inicial 250,0 250,0 250,0 250,0
Hn (m) Dado inicial 0,01 0,01 0,01 0,015
o (M) Dado inicial 0,016 2x0,016 2 x0,025 2 x0,025
e (m) Dado inicial 0,005 0,005 0,005 0,0075
C1 Tabela 1 1,24 1,24 1,24 1,24
Cr Adotado 1 1 1,15 1,1
Ce Eq. (6.3) 0,60 0,58 0,72 0,62
Fyy.min (KN) Eq. (6) 16,6 32,1 111,3 91,7
Fvy (kN) Eqg. (6) 21,7 45,0 143,9 1174
fsred (MPa) 0,7 . fsy 175,0 175,0 175,0 175,0
osm (MPa Nao Nao
( : Eq.(7.1) considerado considerado 75,0 75,0
U.Gsm-As (KN) Eq. (7) — — 36,83 29,46
Fyred (KN) Eq. (7) — — 120,68 119,47
Fu total (KN) Eq. (7) 29,9 64,1 157,50 148,93

Na tabela 17 sdo comparados os valores tedricos e experimentais para as
resisténcias ao cisalhamento das ligagées.
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Tabela 17 — Comparagao das resisténcias ao cisalhamento tedricas e experimentais

Parametros Protétipo 1 Protétipo 2 Protétipo 3 Protétipo 4
Fuy,min,caic (KN) 16,6 32,1 111,3 91,7
Fuy.min,exp (KN) 17,5 40,0 100,0 80,0

Calc. / Experm. 0,95 0,80 1,11 1,15
Fuy.caic (KN) 21,7 45,0 143,9 117,2
Fuy.exp (KN) 22,5 50,0 140,0 110,0

Calc. / Experm. 0,96 0,90 1,03 1,07
Fuu,caic (KN) 29,9 64,1 157,5 149,0
Fvuexp (KN) 34,0 60,0 170,0 150,0

Calc. / Experm. 0,88 1,07 0,93 0,99

Na tabela 18 sdo apresentados os pardmetros que foram utilizados para o
célculo da deformabilidade ao cisalhamento na ligacdo através da equacdo (5),

apresentada no

item 2.1.

deformabilidades tedricas e experimentais.

Tabela 18 — Calculo das deformabilidades ao cisalhamento nos protétipos

Na tabela 19 sao feitas comparagbes entre as

Pardmetros Obtencao Protétipo 1 Protétipo 2 Protétipo 3 Protétipo 4
fex,min (MPa) Graute 30,0 30,0 30,0 30,0
fok,max (MPa) Concreto 51,5 59,0 50,2 49,0
Ke1 (MPa/mm) (Eq. 4.2) 109,55 109,55 81,36 81,36
Ke2 (MPa/mm) (Eq. 4.2) 148,33 154,3 105,24 104,19
ot (m’) (Eq. 4.1) 28,72 28,72 19,08 19,08
oz (M) (Eq. 4.1) 30,98 31,29 20,34 20,29
Es (MPa) Adado 200.000 200.000 200.000 200.000
o (M) Dado inicial 0,016 2x0,016 2x 0,025 2x 0,025
lp (m*) Dado inicial 3,22x10” 3,22x10” 1,92x10° 1,92x10°
G (MPa) (Dureza 60 A) 1,0 1,0 1,0 1,0
Na (m°) Dado inicial 0,045 0,045 0,075 0,06
Hn (M) Dado inicial 0,01 0,01 0,01 0,015
Aiig (MM/KN) (Eq. 5) 29,3x10” 15,5x10” 9,17x10” 9,49x10°
Tabela 19 — Comparagéo das deformabilidades ao cisalhamento tedricas e experimentais
Protétipo 1 Protétipo 2 Protétipo 3 Protétipo 4
heiig (MM/KN) 29,3x10° 15,5x10° 9,17x10° 9,49x10°
(calculado)
Aeiig (MM/KN) 22,0x10° 14,0x10° 3,7x10° 7,5x10°
(experimental)
Calc. / Experim 1,33 1,11 2,48 1,26

Na tabela 20 sdo apresentados os deslocamentos horizontais

na ligacdo que

foram calculados com base no desenvolvimento tedrico apresentado no item 2.2 do
presente trabalho.

Cadernos de Engenharia de Estruturas, Sdo Carlos, n. 17, p. 75-104, 2001




100

Marcelo de Aratijo Ferreira & Mounir Khalil El Debs

Tabela 20 — Calculo dos deslocamentos horizontais nas ligagdes

Dados Protétipo 1 Protétipo 2 Protétipo 3 Protétipo 4
Fuy,min (KN) Eq. (6) 16,6 32,1 111,3 91,7
Aoiig (Mm/KN) (Eq. 5) 2,93x10” 1,55x10” 9,17x10” 9,49x10™
Avy.min (MM) 0,50 0,61 0,97 0,87
fok min (MPa) Graute 30,0 30,0 30,0 30,0
fokmax (MPa) Concreto 51,5 59,0 50,2 49,0
fsred (MPa) 0,7 . fsy 175,0 175,0 175,0 175,0
Olrit (rad) (Eq. 8) 0,096 0,096 0,061 0,061
o (M) Dado inicial 0,016 2x0,016 2x0,025 2x0,025
C1 Adotado 1,24 1,24 1,24 1,24
X1 (m) Eq. (9) 0,010 0,010 0,016 0,016
Xz (m) Eq. (9) 0,008 0,007 0,013 0,013
Hn (m) Dado inicial 0,01 0,01 0,01 0,015
fa (M) Eq. (11) 0,028 0,028 0,039 0,044
Aw (mm) Eq. (10) 2,71 2,66 2,38 2,69
av ol (MM) EXtrLa.p"'a‘?ao 5,45 5,78 4,96 3,00
inear

A partir das deformabilidades iniciais ao cisalhamento, das resisténcias de
cisalhamento e dos deslocamentos associados foram construidos diagramas para
representar o comportamento forgca de cisalhamento vs deslocamento horizontal nos
protétipos. Nas figuras 19 a 22 sido apresentadas as comparacgdes entre as curvas
experimentais e os diagramas teoricos.
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Figura 19 — Diagrama tedrico para o Protétipo 1
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Figura 21 — Diagrama tedrico para o Protétipo 3
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Figura 22 — Diagrama tedrico para o Protétipo 4

5 CONSIDERAGOES FINAIS E CONCLUSAO

Os procedimentos tedricos propostos por ENGSTROM (1992), para o célculo
da resisténcia ao cisalhamento da ligagéo, forneceram uma o6tima estimativa para os
valores experimentais. Obteve-se, em média, uma relagao entre os valores tedricos e
os resultados experimentais de 100%, com um coeficiente de variagao de 16%, para o
calculo de Fy min, uma relagdo de 99%, com um coeficiente de variagao de 7,5%, para

o calculo de F,, e uma relagéo de 96%, com um coeficiente de variagéo de 8%, para o
calculo de Fy,.

A partir do equacionamento proposto para o calculo da deformabilidade ao
cisalhamento da ligagcdo, obteve-se uma boa estimativa para a deformabilidade da
ligagdo, para os casos de ligagbes com almofadas com um fator de forma B<5.
Obteve-se, em média, uma relacdo entre os valores tedricos e os resultados
experimentais da ordem de 123%, com um coeficiente de variacéo de 11%.

A deformabilidade ao cisalhamento de uma ligacdo € inversamente
proporcional ao fator de forma da almofada de elastdbmero. A espessura da almofada
influi no mecanismo de deformacao das barras do chumbador (quanto maior a
espessura, maior a deformabilidade). O aumento da espessura da almofada faz com
que haja um aumento da excentricidade entre as for¢cas de cisalhamento nos
elementos de viga e de pilar, aumentando o efeito da flexdo nas barras do
chumbador. A geometria da almofada interfere nos efeitos do atrito na ligacao,
surgindo tensdes de tragdo na barra do chumbador, que no caso de barras lisas
podem nao ser despreziveis, principalmente para solicitagdes proximas a resisténcia
da ligacao. Desta forma, quando se pretende explorar a resisténcia ao cisalhamento
da ligagdo, faz-se necessaria a utilizagdo de mecanismos de ancoragem na
extremidade superior do chumbador.
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Assim, acredita-se que a razao pela qual o Prototipo 3 tenha apresentado um
desempenho particular, em relagdo aos demais protétipos, esta no fato de ter sido
empregada uma almofada com um fator de forma alto, B=6,81, com espessura de 10
mm e comprimento de 250 mm. Acredita-se que em fungdo da geometria da
almofada, tenha ocorrido algum mecanismo de restricdo as rotacdes relativas entre os
elementos, simultaneamente a aplicacdo da forca de cisalhamento, modificando o
mecanismo de deformacgao da barra do chumbador e aumentando o efeito do atrito na
interface da ligagao, diminuindo assim a deformabilidade ao cisalhamento da ligagao.

No caso da resisténcia ao cisalhamento, com o aumento da almofada tem-se
uma area de contato maior, aumentando o atrito na interface da ligacdo. Também, a
restricdo parcial as rotagdes, por parte da almofada de elastébmero, faz com que haja
um aumento da forca de tracdo na barra do chumbador, aumentando assim a
colaboracgao do efeito do atrito na capacidade ao cisalhamento da ligagéo.

Com base na observacdo da influéncia da geometria da almofada sobre o
comportamento da ligacado, recomenda-se almofadas com fator de forma B < 5, para
uma relagédo entre o comprimento e a espessura da almofada dada por a / h, < 20.
Também, um importante parametro a ser levado em conta seria a relagao existente
entre a altura da almofada em fungcdo do didmetro, onde recomenda-se que essa
relacao seja ¢, / h, > 1 e, quando se deseja um desempenho maior para a rigidez da
ligagéo, recomenda-se uma relagao ¢, / h, > 1,5.

Finalmente, a partir dos resultados experimentais, demonstrou-se que através
da utilizagdo em conjunto dos procedimentos tedricos para a obtencao da resisténcia
e da deformabilidade da ligacdo, pode-se obter uma boa estimativa para os valores
experimentais, constituindo-se assim em uma alternativa viavel e em uma ferramenta
de grande potencial a ser explorado para o projeto das ligacbes de concreto pré-
moldado.
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ANALISE NAO-LINEAR DE LAJES PRE-MOLDADAS
COM ARMACAO TRELICADA: COMPARACAO DE
VALORES TEORICOS COM EXPERIMENTAIS E
SIMULACOES NUMERICAS EM PAINEIS ISOLADOS
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Resumo

As lajes prée-moldadas com armacao trelicada - lajes compostas de vigas pré-moldadas,
armadas com arranjo especial de armadura soldada, material de enchimento e
concreto moldado no local — tem sido largamente empregadas na Constru¢do Civil no
Brasil, constituindo hoje em dia numa das formas mais comuns de execugdo de
pavimentos de concreto. Apresenta-se neste trabalho uma andlise comparativa entre
valores tedricos e experimentais para um painel de laje bidirecional e simulagoes
numeéricas de casos representativos. No trabalho foi feita a modelagem da laje pela
analogia de grelha e a consideracdo da nao-linearidade do concreto armado a partir
das relagcoes momento fletor x curvatura indicadas no MC 90 do CEB. Utilizou-se o
programa de andlise estrutural ANSYS® *versio 5.4, com implementacio de rotinas de
cdlculo para considerar as relagoes momento fletor x curvatura.

Palavras-chave: laje pré-moldada; laje pré-moldada trelicada; concreto armado,
analogia de grelha; comportamento nao-linear.

1 INTRODUGAO

As lajes nervuradas pré-moldadas sao utilizadas ja ha muito tempo nas
edificacdes brasileiras, sendo empregadas principalmente em edificacbes residenciais
e comerciais. Essas lajes sdo executadas a partir de vigotas pré-moldadas, elementos
de enchimento e concreto moldado no local.

A vigota pré-moldada mais conhecida € a vigota de concreto armado com
secdo transversal aproximada de um T invertido. Entretanto, empresas do setor
desenvolveram e implementaram novos sistemas do uso dessas lajes. E o caso dos
sistemas de lajes com vigotas de concreto protendido e as lajes formadas pelas
vigotas trelicadas.

Este trabalho é direcionado a analise das lajes pré-moldadas formadas por
vigotas trelicadas (figura 1). Essas lajes podem ser executadas com as nervuras

' Mestre em Engenharia de Estruturas — EESC — USP, droppa@treliart.com.br

2 Professor Associado do Departamento de Engenharia de Estruturas da EESC — USP,
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® ANSYS® Analysis System - Release 5.4. (1997)
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dispostas em uma diregdo, chamadas de lajes unidirecionais, € com as nervuras
dispostas nas duas dire¢bes, chamadas de lajes bidirecionais.

Recentemente esse tipo de lajes tem avangado rumo aos edificios de mais
pavimentos, substituindo até mesmo as lajes macicas dos edificios. Destaca-se
também que a concepgado estrutural dos pavimentos com grandes vaos é uma
tendéncia atual, reduzindo-se o numero de vigas e apoiando-se as paredes
diretamente sob a laje.

Deste modo a laje torna-se mais solicitada no que diz respeito a situacao
definitiva e também durante o processo de execucgdo na obra.

As lajes pré-moldadas formadas por vigotas trelicadas tém tido uma grande
aceitagdo. Observa-se o grande crescimento do uso dessas lajes segundo os dados
da Abilaje (Associacao Brasileira da Industria de Lajes) - Fonte: LAJES DO FUTURO
(1998), em 1990 as lajes formadas por vigotas trelicadas detinham uma participagao
no mercado de apenas 5%, em 1998 saltou para 40%.

Devido a esse crescimento, torna-se necessario a ampliacao do conhecimento
técnico sobre essas lajes, em especial com relagdo as deformacgdes, que podem
inviabilizar as suas condigbes de servigo. Ocorrendo deformagdes excessivas surgem
fissuras em elementos estruturais e de vedacao, conseqlientemente incbmodo aos
usuarios e custos adicionais para reparos.

banzo superior

diagonal sinusoidal
B/

T b o e -base de concreto

armadura adicional |

banzo inferior

Figura 1 - Secdo da vigota e perspectiva da armadura trelicada

Neste trabalho apresenta-se um estudo do comportamento de lajes pré-
moldadas com armacgéo treligada que inclui uma comparagao de resultados tedricos
com experimentais e simulacdes numéricas para painéis isolados.

2 METODOS E TECNICAS

Os métodos e técnicas empregados neste trabalho englobam a modelagem
da laje pela analogia de grelha, a consideragdo da n&o-linearidade do concreto
armado e a implementac&o de rotinas no programa ANSYS®.

O modelo de grelha consiste em idealizar uma laje ou mesmo um pavimento
de um edificio através de barras. A rigidez longitudinal da laje é concentrada nas
barras longitudinais e a rigidez transversal é concentrada nas barras transversais.
Este modelo é bastante apropriado para analise estrutural de lajes nervuradas.

As lajes pré-moldadas sao discretizadas e analisadas com o uso do programa
ANSYS®. A principal vantagem do uso desse programa é a facilidade ou comodidade
para a entrada dos dados, relativas a geometria da estrutura e caracteristicas
mecanicas, e para a analise dos resultados.
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A avaliagdo dos deslocamentos e esforgcos solicitantes em uma estrutura
torna-se mais confiavel ou segura na medida que se estima melhor os parametros de
rigidez do concreto armado. O fato das secbes de concreto armado apresentarem
rigidezes diferentes conforme o nivel de solicitagdo, correspondentes aos varios
estadios de comportamento (Estadio I, Il e Ill), tornam o comportamento do concreto
armado complexo e significativamente nao-linear.

Neste trabalho apresenta-se um modelo nao-linear, mediante a relacéo
momento-curvatura do CEB-90 (1991), sendo fungdo da fissuragdo do concreto e
também das equacdes constitutivas dos materiais, ago e concreto. A nao-linearidade
do concreto armado é considerada no modelo de grelha com a inclusdo de sub-rotinas
no programa ANSYS®. Nestas sub-rotinas leva-se em consideracédo a variagdo da
rigidez a flexado e a torgdo segundo o CEB-90 (1991).

A técnica utilizada para considerar o comportamento nao-linear € a do
carregamento incremental, considerando que em cada etapa de carga ha linearidade
entre esforgos e deslocamentos, ou seja, o problema nao-linear passa, assim, a ser
resolvido através da soma de parcelas lineares. Os procedimentos utilizados para as
analises podem ser visto em DROPPA JR. (1999).

Neste procedimento, a rigidez a flexao é considerada em fungédo do momento
fletor atuante em um dado elemento da estrutura, com caracteristicas geométricas e
mecéanicas ja definidas (secido transversal, area de aco, resisténcia do aco e do
concreto). Com base na relagdo momento x curvatura do CEB-90 (1991) apresentada
na figura 2, pode-se determinar a variagao da rigidez a flexdo apresentada na figura 3:

M
ﬁj —————— | M - Momento fletor atuante no elemento
| | M, - Momenta de inicio de fissuragdo
| | M, - Momento de escoamento
I I M, - Momento Gltimo
| | 1/ - Curvatura
| | [, - Produto de coeficientes fungdo da aderéncia
I I das barras de aco e repetitividade dos
W | I | carregamentos
|

141 T4y 1he ™ 14

Figura 2 - Relacdo momento x curvatura

Apresenta-se a seguir, para cada estadio de comportamento, os valores da
curvatura segundo o CEB-90 (1991):

Estadiol- M < M,/ Bp :

1_1_M By

= = sendo, >
F T B, By > BiB2

Estadio 1 -M,/fp <M < M,:
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o " Momento
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Figura 3 — Rigidez a flexdo x momento fletor

A analise com modelo de grelha envolve também a rigidez a tor¢ao, que é
também variavel em fungdo das solicitagoes.

O estudo do comportamento de elementos submetidos a torgéo é feito aqui,
simplificadamente, de forma dependente dos esforgcos de flexdo. Pois como nao se
tem um estudo detalhado dos momentos de torgcao limitantes em cada estadio em que
se encontra a segao. Estes limites sédo, entdo, adotados em fungdo dos momentos
fletores. A maioria dos ensaios disponiveis na literatura esta relacionada a torgao
simples e sdo adotados como aproximacao para os casos de solicitacdo composta.
Segundo o CEB-90 (1991), pode-se estimar a rigidez a tor¢cao para o estadio | por:

0,3. E..I; — Rigidez a torcado no estadio I, sendo: I+ = Momento de inércia a
torcao

Para o estadio Il, quando houver interagao entre os esforcos de flexdo e
torcao, a formulagao resulta em:

0,05.E..I; — Rigidez a tor¢cdo no estadio II
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3 ANALISE TEORICO-EXPERIMENTAL DE UMA LAJE PRE-MOLDADA
BIDIRECIONAL

Apresentam-se, nesta se¢cdo, comparagoes entre os valores experimentais e
tedricos de uma laje pré-moldada bidirecional com vigota treligada. Os valores
experimentais foram resultados do ensaio realizado no Departamento de Engenharia
de Estruturas da Escola de Engenharia de Sdo Carlos — USP, em uma prestagao de
servicos a fabrica de laje SALEMA.

A laje foi apoiada sobre alvenaria. Em uma direcao foram dispostas as vigotas
trelicadas e entre elas enchimento de EPS, a nervura na outra direcao é obtidas pelas
cavidades formadas pelas abas do elemento de enchimento. Na figura 4 sao
reproduzidas as dimensdes em planta da laje.

O carregamento da estrutura foi feito com agua. Para isso, foi montado um
suporte de madeira revestido com lona plastica para tornar possivel o preenchimento
com agua. Para o controle da altura d’agua utilizou-se uma régua graduada de 5 em 5
cm, o que corresponde a uma variagdo de 0,5 kN/m? na sobrecarga.

Para a determinacéo dos deslocamentos foram colocados 5 defletdmetros na
laje. Um foi posicionado no centro do vao e os outros 4 distribuidos em cada face para
medir os deslocamentos proximos do apoio, como visto na figura 4.

No ensaio foi realizada a leitura dos defletémetros a cada 0,5 kN/m? de
carregamento. Em uma primeira etapa, a laje foi carregada até a sobrecarga de
3 kN/m? (sobrecarga de projeto) e mantida durante 24 horas com este carregamento e
depois foi feito o descarregamento. Em outra etapa a laje foi carregada até 6 kN/m?
com leituras durante o carregamento e descarregamento.

As dimensbes das sec¢des transversais das nervuras sdo mostradas na
figura 5. Na tabela 1, apresentam-se as caracteristicas geométricas e mecanicas
dessas segdes. A nervura longitudinal possui a armadura trelicada com fios de
4,2 mm no banzo inferior e a nervura transversal possui apenas um fio com didmetro
igual a 6,0 mm.

Os valores da resisténcia média do concreto a compresséo f., e a tracao fy,
foram obtidos por ensaios de compressdo axial e diametral em corpos de prova
cilindricos, sendo:

fem = 32 MPa ; feem = 3,1 MPa

De acordo com o CEB-90 (1991), o mddulo de elasticidade estimado em
funcao da resisténcia média a compresséo, vale:

E. = 31,68 GPa ; Ecs = 26,93 GPa
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Figura 5 - Secbes transversais das nervuras (dimensdes em cm)

Tabela 1 - Valores das caracteristicas geométricas e mecanicas

nervura longitudinal transversal
Area de aco (cm?) 0.28 0,28
Momento de inércia & torcao (cm®) 2301 1667
Momento de inércia & flexao - Estadio I (cm®) 3031 1150
Momento de inércia a flex&io - Estadio 11 (cm®) 182 124
Momento de inicio de fissuragéo - My (kN.cm) 138,1 69,9
Momento de escoamento - My (kN.cm) 146,14 120,92
Curvatura - 1/r, (cm'1) 0,0003 0,00037
Momento fletor dltimo - M, (kN.cm) 173,5 143,8
Curvatura - 1/ru (cm'1) 0,001 0,00121

Como pode ser visto na figura 4, a laje possui na sua extremidade nervuras de
borda. Para analisar a influéncia da rigidez a tor¢gdo dessas nervuras considera-se a
secao da nervura de borda (12 cm x 14 cm). O valor do momento de inércia a torgao

(Iy) foi calculado segundo as indicacbes de LEONHARDT (1979) para secobes
transversais homogéneas retangulares.
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Para o célculo do valor do momento de inércia a tor¢do para vigas com sec¢ao
I ou T (figura 6), como é o caso da secao transversal das nervuras da laje, a segao
transversal é dividida em retangulos, obtendo /+ como a soma dos valores dos
retdngulos parciais. Admite-se, pois que cada retangulo parcial gira em torno do
respectivo centro de cisalhamento. Na realidade, existe apenas um eixo de rotacao
global, que passa pelo centro de cisalhamento da secdo total. No entanto o célculo do
I+ por este método simplificado conduz a resultados satisfatérios.

/T ZZIT,' =IT/ +IT2 +IT3 +...

I, - i
% 4 U AV ]
é

Ity 175

Ir

Figura 6 - Célculo do momento de inércia a tor¢do, segundo LEONHARDT (1979)

As nervuras de extremidade sido apoiadas na alvenaria. Em funcio disso,
considera-se que essas nervuras possuam os deslocamentos verticais nulos.

Conforme comentado, o estudo do comportamento de elementos submetidos
a torcao é feito aqui, como simplificagcédo, de forma dependente dos esforcos de flexao.
Deste modo nao se dispde de paradmetros para variar a rigidez a torgao das nervuras
de extremidade. Por essa razao considera-se a rigidez a torcao nessas nervuras um
valor constante.

Adotam-se trés casos tedricos para comparacdes com valores experimentais.
Estes trés casos possuem variagdes de um para o outro apenas na rigidez a torgao.

Para o primeiro caso considera-se a rigidez a tor¢cdo das nervuras da
extremidade constante para o estadio I, os demais elementos (nervuras longitudinais
e transversais) sao valores variaveis, em funcao do momento fletor atuante. No
segundo caso considera-se a rigidez a tor¢do das nervuras da extremidade constante
para o estadio II.

Para o terceiro caso considera-se a rigidez a tor¢do de todos os elementos da
laje constantes e iguais a rigidez do estadio II, variando-se apenas a rigidez a flexao
em funcdo do momento fletor.

Desta forma, as caracteristicas dos trés casos so:
caso 1 — Rigidez a tor¢ao das vigas de extremidade constante no estadio I
caso 2 — Rigidez a torgdo das vigas de extremidade constante no estadio II

caso 3 — Rigidez a tor¢gdo constante a todos os elementos estadio 11

O modelo de grelha, com espagamentos entre as malhas iguais as distancias
entre as nervuras, esta apresentado na figura 7.
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Figura 7 — Malha da grelha

No ensaio nao foi considerado o deslocamento devido ao peso proprio, e sim
a partir da sobrecarga. De acordo com analises tedricas o deslocamento devido ao

peso proprio € de aproximadamente 0,5 mm.

Apresentam-se na figura 8 os valores tedricos e experimentais do
deslocamento devido a atuagdo da sobrecarga. Os diagramas de momento fletor na
nervura mais solicitada com a sobrecarga igual a 6,0 kN/m? para os trés casos

considerados, sao vistos na figura 9.

Apresenta-se na tabela 2 os valores de deslocamento central e de maximo
momento fletor de acordo com os casos considerados, incluindo valores obtidos com

analise linear.

sobrecarga (kN/m’)
s

—a— experimental
—e— rigidez a tor¢&o nervuras borda - estadio I
—aA— rigidez a tor¢&o nervuras borda - estadio II
—v—rigidez a tor¢&o - todos os elementos - estadio I1

0 —————F—
o 1 2 3

T T T T T T T T 1
4 5 6 7 8

deslocamentos devidos a sobrecarga (mm)

Figura 8 — Diagrama de sobrecarga x deslocamento central
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—a—rigidez a torgao nervuras borda - estadio I
50

s —e—rigidez a torgao nervuras borda - estadio II
t\ —A—rigidez a torgéo - todos os elementos - estadio II/A
A /3

N\ /

B

O

Z 50

=3

s

9 -100

o |

c

g -150 + \-\-\./-/./

Q .

€ 1 y \./. 4
-200 - \A/A

-250 ——
0 50 100 150 200 250 300

nervura longitudinal (cm)

Figura 9 — Diagrama de momento fletor para a sobrecarga de 6,0 kN/m?

Tabela 2 - Valores de deslocamento e maximo momento fletor

modelo de grelha: sobrecarga: 3,0 kN/m sobrecarga: 6,0 kN/m
casos deslocamento central maximo momento fletor (kN.cm)
considerados (mm) nervura longitudinal | nervura transversal
experimental 1,4 * *
grelha - analise linear 0,8 233 83
rigidez a torgéo - estadio I
grelha - analise linear 1.1 316 110

rigidez & torgéo - estadio II
grelha - andlise nao-linear
rigidez a torgéo das vigas 0,9 170 87
de extremidade no estadio |
grelha - analise nao-linear
rigidez a torgéo das vigas 1,7 183 100
de extremidade no estadio I 1
grelha - analise nao-linear
rigidez a tor¢édo de todos 3,6 206 125
os elementos no estadio 11

Neste estudo tedrico-experimental verifica-se a grande influéncia da rigidez a
torgao nos valores dos deslocamentos. Com a redugao da rigidez a torgao, utilizando-
se apenas a rigidez do estadio II para todos os elementos, a diferenga de
deslocamento entre o valor tedrico e experimental para a situacdo de servigo
(3,0 N/m?) é grande, cerca de 170%. Embora se trate de apenas um modelo de laje e
também somente um tipo (laje bidirecional) pode-se concluir que em termos de
calculo de deslocamentos, o modelo alcanga valores satisfatorios.

No que diz respeito a consideragcado da rigidez das nervuras de extremidade,
os resultados obtidos foram os esperados, pois a curva experimental € a curva
intermediaria entre as curvas tedricas calculadas com a rigidez a torcdo das nervuras
da extremidade constantes para o estadio I e 1II.

A consideracdo da rigidez a tor¢do nos elementos, como € de se esperar,
contribui na modificagao dos valores de momento fletor nas nervuras, como pode ser
visto nos diagramas da figura 9. A diferenga entre os valores de maximo momento
fletor € da ordem de 21%, comparados com a consideragao da rigidez a torgao no
estadiol e II.

Nota-se que os deslocamentos tedricos e experimentais sdo menores do que
o limite imposto na norma igual a 1/300 do vao da laje, pois se trata de um vao
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relativamente pequeno e atuacao de apenas cargas distribuidas. Para vaos maiores e
com carregamentos concentrados ou em linha (paredes), este limite pode ser atingido,
causando fissuracoes nos elementos (laje, alvenaria) e também problemas de ordem
estética.

4 SIMULAGOES NUMERICAS EM LAJES UNIDIRECIONAIS E
BIDIRECIONAIS

Apresentam-se, nesta secdo, simulagcbes numéricas de lajes nervuradas
formadas por vigotas pré-moldadas. Nessas simulagdes numéricas foram feitas as
seguintes variagcbes: a) altura da laje, b) formato em planta da laje e c) tipo de laje,
sendo do tipo unidirecional ou bidirecional. A laje unidirecional possui nervuras
dispostas em apenas uma direcado, sendo que na dire¢ao ortogonal as vigotas tem-se
apenas a colaboragdo da capa de concreto. A laje bidirecional possui as nervuras
dispostas também na diregdo ortogonal as vigotas pré-moldadas.

Nesta simulacdo tedrica analisam-se os deslocamentos centrais, utilizando-se
do modelo de grelha segundo apenas a andlise nao-linear. Utiliza-se também o
modelo de viga para a modelagem da laje unidirecional para comparagbes com o
modelo de grelha.

Os valores de altura da laje considerados sdao 12 e 20 cm. Apresenta-se na
figura 10 a sec¢éao transversal das nervuras longitudinais (nervura formada pela vigota
pré-moldada e o concreto moldado no local).

_____________

EP.S. a0

T e T
BRI YICI
d=10,5 12 d=18,5
EP.S.

EPF.S. EP.S.

nervurah =12 cm [4 %]
nervura h = 20 cm

Figura 10 — Segéo transversal das nervuras longitudinais (dimensGes em cm)

As nervuras transversais (nervuras perpendiculares a vigota pré-moldada),
sdo mostradas na figura 11 sendo funcdo do tipo de laje (unidirecional ou
bidirecional). Nesta analise, considera-se os dois tipos de laje para comparagdes.

O véo a ser vencido é igual a 6,0 metros, com dois formatos em planta, um
com a razéo entre os lados iguais a 1,0 (6,0m x 6,0m) e outro com a razao entre os
lados iguais a 2,0 (12,0m x 6,0m), como pode ser visto na figura 12.

Adota-se a resisténcia média do concreto a compressao tanto para o moldado
no local, quanto para o concreto da vigota pré-moldada igual a 20 MPa. A armadura
da laje é o CA-60.

Segundo o CEB-90 (1991), determinam-se os parametros:

Ec=27,09GPa ; Egs=23,02GPa ;fum=2,2MPa
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LAJE UNIDIRECIONAL

contribuigéo da capa de concreto

a0

= h=12 c¢m
by X I 4
ou
12ouz0 EPS. T h=20cm
LAJE BIDIRECIONAL
nervuras transversais
50 50
e T e ] 4 B LI
=85 . el S
. EPS. EP.5. =165
b EFPS. EP.S.

h=12 c¢m h=20cm

Figura 11 — Segao transversal das barras transversais da grelha (dimensdes em cm)

¢=6,0m $

£=60m

1=60m $

2¢=120m

/L\ dire¢@o das vigotas pré-moldadas
Figura 12 — Formato das lajes em planta

A sobrecarga considerada é igual a 2,0 kN/m?. O peso proprio é decorrente do
peso proprio da laje (vigotas pré-moldadas, concreto moldado no local e elementos de
enchimento) e do revestimento. Adotou-se o peso do revestimento igual a 0,5 kN/m?>.

Tabela 3 - Peso préprio e carregamento total (kN/m2)

altura da peso proprio da laje carregamento total

laje unidirecional bidirecional unidirecional bidirecional
h=12cm 1,46 1,7 3,96 4,2
h=20cm 1,88 2,44 4,38 4,94

dimensionamento a flexdo normal simples de pecgas de concreto armado.

Apresentam-se na tabela 4 os valores de maximo momento fletor, segundo
analise linear, para a laje unidirecional e os valores de armadura obtidos no

Tabela 4 — Maximo momento fletor e area de acgo — laje unidirecional

h Momento Fletor As (cm®)
(cm) (kN.cm) CA-60
12 891 2,54
20 985 1,48
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Na laje bidirecional, em fungao de analise linear da grelha, e considerando a

Alonso Droppa Jr & Mounir Khalil El Debs

rigidez a torg&o do estadio Il, obtém-se os valores na tabela 5.

Tabela 5 - Maximo momento fletor e area de ago - laje bidirecional

laje 6m x 6m max. momento fletor (kN.cm) area de aco (cm2)
altura (cm) h =12 h=20 h=12 h=20
nervura longitudinal 754 814 2,11 1,21
nervura transversal 365 529 1,23 0,88
laje 12m x 6m max. momento fletor (kN.cm) area de aco (cm2)
altura (cm) h =12 h=20 h=12 h=20
nervura longitudinal 1055 1255 3,09 1,9
nervura transversal 211 286 0,69 0,47

De acordo com a NBR-7197 (1989), para a verificagdo dos Estados Limites de
Utilizacdo, no que diz respeito a verificacao de Estados Limites de deformacdes
excessivas podem ser utilizadas as combinagdes freqlientes das acgodes:

Fd :Fg+l}’1.Fq1

Sendo:

¥, — fator de utilizacdo = 0,3;

F,— Agbes atuantes para verificagao do estado limite de deformagbes excessivas;
Fy— Agbes de carater permanente (peso proprio da laje, alvenaria e revestimento);
Fq1 — Agbes principais de carater acidental (cargas variaveis e sobrecargas).

A flecha medida a partir do plano que passa pelos apoios para vaos sem
balango € de 1/300 do vao considerado. Para os arranjos considerados tem-se que a
flecha maxima em Estado Limite de Utilizagdo é de 600/300 = 2 cm.

Os diagramas de carga x deslocamentos central, mediante a analise nao-
linear, para as lajes com altura igual a 12 cm e 20 cm sao vistos nas figuras 13 e 14.
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h=12cm (6,0 m x 6,0 m)

—as— nervura simplesmente apoiada
—e—|aje unidirecional

—v— laje bidirecional

peso préprio + sobrecarga (kN/mZ)

T T T T T T T T T T T T
0 20 40 60 80 100 120 140
deslocamento (mm)

Figura 13 — Carregamento x deslocamento —h =12 cm —planta 6 mx6 m
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.
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h=12cm (12,0 m x 6,0 m)
—=— nervura simplesmente apoiada
—e— laje unidirecional

—v— laje bidirecional

peso préprio + sobrecarga (kN/mz)

T T T T T T T T T T T T T T
0 20 40 60 80 100 120 140
deslocamento (mm)

Figura 14 — Carregamento x deslocamento —h =12 cm —planta 12m x6 m
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h=20cm (6,0 m x 6,0 m)
—=— nervura simplesmente apoiada
—e— laje unidirecional

—v— laje bidirecional

peso préprio + sobrecarga (kN/mZ)

0 10 20 30 40 50 60 70 80

deslocamento (mm)

Figura 15 — Carregamento x deslocamento —h =20 cm —planta 6 mx6 m
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Q
0 ] ] —e— laje unidirecional
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o | —v— laje bidirecional
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0 10 20 30 40 50 60 70 80

deslocamento (mm)

Figura 16 — Carregamento x deslocamento —h =20 cm —planta 12m x6 m

Apresenta-se na tabela 6 os valores de flecha para os modelos acima de
acordo com as combinagdes freqlientes das acgoes:
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Tabela 6 — Flechas de acordo com as combinagdes frequientes das agdes

119

altura da laje igual a 12 cm Fy(kN/m?) | formato em planta| flecha (cm)
nervura simplesmente apoiada 2,56 * 56
(modelo de viga)
laje unidircional 2,56 6,0mx6,0m 5,2
(modelo de grelha) 12,0mx6,0m 5,9
laje bidirecional 2,80 6,0mx6,0m 5,2
(modelo de grelha) 12,0 mx 6,0 m 5,7
altura da laje igual a 20 cm Fy(kN/m?) | formato em planta| flecha (cm)
nervura simplesmente apoiada 2,98 * 2,7
(modelo de viga)
laje unidircional 2,98 6,0 mx6,0m 2,4
(modelo de grelha) 12,0mx6,0m 2,6
laje bidirecional 3,54 6,0mx6,0m 1,6
(modelo de grelha) 12,0mx6,0m 2,7

Comparando-se os deslocamentos entre os arranjos de nervura simplesmente

apoiada (modelo de viga), laje unidirecional e bidirecional (modelo de grelha) tem-se
que:

a)

b)

d)

5

os deslocamentos obtidos através dos arranjos de laje unidirecional (modelo de
grelha) sdo proximos dos valores obtidos no modelo de viga;

para os modelos de laje bidirecional, como é esperado, ocorre uma significante
reducao dos deslocamentos (comparados com modelos de laje unidirecional) para
a altura da laje igual a 20 cm e formato em planta quadrada (6m x 6m). Esta
reducédo dos deslocamentos da ordem de 40%. Mas, para a altura de laje igual a
12 cm é observado deslocamento préximo das lajes unidirecionais;

a medida que aumenta a relagao entre os vaos, e sendo dispostas as vigotas pré-
moldadas no menor vao, existe uma maior aproximacdo dos arranjos de laje
unidirecional com o modelo de viga bi-apoiada. Nas lajes bidirecionais, aumenta-
se o0 deslocamento aproximando-se dos modelos de viga bi-apoiada. Nota-se,
portanto a pouca eficiéncia de lajes bidirecionais para painéis de laje com relagao
entre vaos iguais ou préximos a 2;

para os arranjos considerados, conforme a tabela 6, tem-se que a flecha calculada
no Estado Limite de Utilizagdo € menor do que o limite (2,0 cm) somente para a
laje bidirecional com formato em planta (6,0 m x 6,0 m), com altura da laje igual a
20 cm. Nota-se que nestas analises nao foi considerada a rigidez das vigas de
extremidade, sendo um pardmetro que pode reduzir os valores das flechas.
Destaca-se que a altura de 12 cm corresponde a razéo vao/altura igual a 50. Esta
razao so é empregada em elementos de concreto protendido.

CONCLUSOES E CONSIDERAGOES FINAIS

Neste trabalho procurou-se fazer uma avaliagdo do comportamento estrutural

das lajes pré-moldadas formadas por vigotas trelicadas. Sendo que as principais
conclusdes foram:

a)

b)

a rigidez a torcdo dos elementos constituintes da laje € um parédmetro
determinante para se estimar o deslocamento;

o0 modelo de viga para analise de lajes unidirecionais, com altura da capa de
concreto igual a 4 cm, é suficientemente preciso para aplicagdes praticas, como é
visto nos diagramas das figuras 13 a 16, o que mostra a pouca influéncia da
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rigidez da capa de concreto na diregdo transversal as vigotas pré-moldadas
unidirecionais;

c) o emprego de lajes bidirecionais constitui-se em uma importante alternativa para
situagdes com grandes vaos, pois ocorre uma grande reduc¢do dos deslocamentos
se comparados com as lajes unidirecionais; porém, a eficiéncia deste arranjo sera
maior para lajes com grande altura e com formato em planta com a raz&o entre os
lados iguais a 1.

Conforme ja comentado, via de regra, o principal condicionante no
dimensionamento destas lajes é o estado limite de deformagdes excessivas. Em
casos que ultrapasse os deslocamentos maximos, deve-se aumentar a altura da laje
ou recorrer a analises com a consideracao das rigidezes das vigas de apoio das lajes
e também da continuidade entre lajes adjacentes. Para isto é de fundamental
importancia o estudo mais detalhado destas lajes, mediante analises teoricas e
experimentais, que permitira avaliar o valor e a influéncia da rigidez a torgdo (dos
elementos da laje e das vigas) e da continuidade no que diz respeito a distribuicao de
esforcos e calculo de deslocamentos.
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