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Resumo

A necessidade de compreender o comportamento de regides nas estruturas onde ocorrem
mudancas abruptas nas trajetérias das tensées, conhecidas como regides de descontinuidade, levou

ao desenvolvimento de métodos alternativos ao tradicional método seccional.

Os modelos de campos de tensfes tém sido das principais ferramentas utilizadas nestas
situagdes, proporcionando uma metodologia de célculo simples das for¢as envolvidas e evidenciando
0 seu desenvolvimento no interior da estrutura. No entanto, a liberdade na escolha dos modelos de
andlise levanta questdes sobre a sua adequabilidade ao dimensionamento das regiées em estudo,
tornando necessaria a analise de casos praticos para adquirir experiéncia e discernimento na

avaliagdo dos resultados obtidos.

Inicialmente, este método foi desenvolvido para andlise de regides de descontinuidade em
estruturas de betdo armado submetidas a condigBes de carregamento monotonico, no entanto, estes
modelos tém sido amplamente utilizados em situac6es de dimensionamento de estruturas sujeitas a

acao sismica e outras a¢des ciclicas, onde se tém revelado uma ferramenta poderosa e versatil.

Assim, esta dissertacdo aborda o estudo de regides de ligagdo pilar/viga sujeitas a acdes
ciclicas com alternancia de momentos fletores, através de modelos de campos de tensdes continuos.
O objetivo é contribuir para uma compreensdo mais aprofundada e uma abordagem mais precisa na
andlise e dimensionamento de ligacBes pilar/iviga, fornecendo alternativas aos modelos

convencionais.

Palavras-chave

Modelos de escoras e tirantes, ligagdes pilar/viga, modelos de campos de tensdes, elementos finitos

néo lineares, analise ciclica



Abstract

The necessity of understanding the behavior of regions in structures where abrupt changes in
stress trajectories occur, commonly referred to as discontinuity regions, has driven the development of
alternative methods to the traditional sectional method.

Stress field models have emerged as an important tool in these scenarios, offering a
straightforward methodology for computing involved forces and revealing their progression inside the
structure. However, the freedom to select multiple analysis models for the same situation, raises
questions regarding their suitability for designing those regions, which makes it necessary to analyze

practical cases to acquire experience and sound judgement when assessing the obtained results.

Although, originally developed for assessing discontinuity regions in reinforced concrete
structures subjected to monotonic loading conditions, these models have been widely used in seismic
design and other situations of cyclic loading. In these contexts, these models have proven to be a
powerful and flexible tool.

This dissertation studies the beam-column joint region, under reversed cyclic loading
conditions, using continuous stress field models. The objective is to contribute to a better
understanding and a more precise approach to analyze and design beam/column joints, thereby

presenting alternatives to conventional models.

Key-words

Strut-and-tie models, beam-column joints, tension field models, non-linear finite element models,
cyclic analysis
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1.1 Enquadramento

A engenharia de estruturas desempenha um papel crucial no desenvolvimento e manutencéo
de infraestruturas seguras e eficientes. A capacidade de projetar estruturas que resistam a
fendbmenos extremos, como os sismos, representa uma necessidade fundamental para a protecdo da
vida humana e para a garantia da continuidade das atividades de socorro, mesmo perante condicfes
adversas.

Ao longo das ultimas décadas, as estruturas reticuladas representaram uma parte significativa
das estruturas projetadas em zonas sismicas. A evolucdo do conhecimento, da compreensao deste
tipo de fendbmenos e do comportamento destas estruturas levou a alteracdo e melhoramento dos
regulamentos. Atualmente, é necessario analisar e reforcar as estruturas que foram construidas de
acordo com praticas que agora se sabem ineficazes, bem como continuar a contribuir para a
evolugdo do conhecimento nesta &rea, para que as novas estruturas cumpram os padrdes de

seguranca.

A recente generalizagédo da utilizagcdo de analises ndo lineares, como as analises “push-over”,
para avaliar o comportamento sismico de estruturas, ndo apenas novas, mas sobretudo existentes,
traz a comunidade de projetistas um nivel de confianca superior aquando da utilizacdo das mesmas.
No entanto, estes procedimentos, apenas consideram o comportamento das ligagdes entre elementos
lineares através da calibracdo experimental de rétulas plasticas nas extremidades das vigas e pilares,

que simulam a néo linearidade dos elementos 1D.

Embora esta abordagem possa ser computacionalmente eficiente, ndo fornece informagdes
sobre o comportamento das liga¢des pilar/viga. Este aspeto é particularmente relevante na avaliagéo
de estruturas existentes que ndo foram dimensionadas de acordo com as diretrizes atuais para o
projeto de estruturas em zonas sismicas, onde a ligacéo pilar/viga se tem verificado por vezes ser o
elemento que condiciona o comportamento global da estrutura. Exemplos de colapsos provocados
pela rotura de liga¢des pilar/viga foram relatados apds a ocorréncia dos sismos de 1985 no México,
1986 em San Salvador, 1989 em Loma Prieta e 1999 na Turquia (Figura 1.1) [1].

Figura 1.1 — Rotura de ligac¢des pilar/viga observadas no sismo de Izmit, Turquia em 1999[2]

As ligacdes pilar/viga representam pontos cruciais na distribuicdo e transmissdo de forcas

dentro de uma estrutura. A compreensao aprofundada do seu comportamento € essencial para

otimizar o desempenho global das estruturas e garantir a seguranca das edificacbes e restantes



infraestruturas. Neste sentido, uma vez que se tratam de regiées em que a hipétese de Bernoulli ndo
se aplica, a utilizacdo de modelos de campos de tensfes oferece uma vantagem significativa para a

compreensdo do comportamento e a avaliacao da resisténcia destas regides.

O estudo apresentado neste trabalho centra-se principalmente na analise do comportamento
das ligaces pilar/viga exteriores em coberturas uma vez que se tem observado que estas ligacdes
apresentam um desempenho particularmente desadequado em comparacdo com outros tipos de
ligacdes. Atualmente, embora o0 assunto continue a merecer uma atencdo importante por parte de
investigadores e projetistas envolvidos na preparacdo de normas e documentos técnicos, existem
ainda questdes relevantes no que diz respeito aos modelos de dimensionamento a adotar nestas

regides.

1.2 Objetivos

Esta dissertacdo tem como objetivo principal analisar e compreender o comportamento de
ligagbes pilar/viga em estruturas de betdo armado, quando submetidas a agdes ciclicas,
considerando 0s aspetos mais relevantes que condicionam o0 seu comportamento, como os modelos
de transferéncia no interior da ligacéo, das forcas/tensdes que Ihe sé@o transmitidas pelos elementos
gue nelas concorrem, assim como a avaliacdo dos mecanismos resistentes disponiveis para a a¢ao
de natureza ciclica, estes Ultimos estritamente relacionados com a pormenorizacdo de armaduras

adotada.

Para esta andlise recorre-se a um programa de elementos finitos fisicamente nao lineares
(EvalS - modelos de campos de tensdes continuos [3]), com elementos de placa triangulares sem
resisténcia a tracdo, que simulam o betdo, em conjunto com elementos de barra, que simulam as
armaduras. A simulagdo numérica inclui a modelagdo dos aspetos fisicos mais relevantes para acdes
ciclicas, nomeadamente a degradac¢éo da aderéncia entre as armaduras e o betdo, a dependéncia da
resisténcia a compressdo do betdo dos estados de tensdo que se verificam em direcbes
perpendiculares, bem como eventuais alteragbes da “sec¢do” associadas ao destaque do betdo de

recobrimento.

Com base nas analises efetuadas, este estudo pretende propor modelos simples de campos
de tensdes discretos, dirigidos & aplicacdo pratica e verificagdo explicita das regifes de ligacdo
pilar/viga, aferindo e complementando os modelos de dimensionamento mais recentemente

publicados.

1.3 Organizagédo do documento

Além deste capitulo introdutdrio, a presente dissertacdo encontra-se dividida em trés seccdes
principais. Inicialmente, sdo abordados os conceitos fundamentais relacionados com os modelos de
escoras e tirantes, bem como os modelos de campos de tensfes, e explora-se a sua aplicagdo na
analise das ligacdes pilar/viga. E realizada uma revis&o histérica do conhecimento obtido através de

ensaios experimentais destas ligagbes, analisando-se o impacto destes estudos na formulacéo de
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modelos tedricos explicitos para analise e dimensionamento destas regidées, bem como nas normas

atualmente em vigor.

No terceiro capitulo, é definido um caso de estudo especifico, apresentando-se o modelo
explicito de dimensionamento das ligacGes pilar/viga proposto neste trabalho, e descreve-se a
metodologia de modelacéo utilizada para conduzir o referido estudo. Seguidamente, sdo analisados
separadamente os efeitos dos varios parametros fisicos modelados, através de simulacdes

numeéricas de ensaios monotonicos na ligacao em analise.

Posteriormente, comparam-se 0s resultados obtidos em campanhas experimentais que
investigaram o comportamento das ligac6es pilar/viga sujeitas a acfes ciclicas com os resultados
provenientes de andlises numéricas realizadas, utilizando a metodologia de modelacdo definida
anteriormente. Analisa-se também de que forma os modelos refletem o comportamento real da

estrutura, com o intuito de validar a metodologia adotada.

Por fim, investiga-se o comportamento da ligacédo em estudo dimensionada de acordo com o

modelo proposto, quando sujeita a agdes ciclicas.

O Capitulo 4 apresenta um resumo do trabalho desenvolvido, destacando as principais

conclusdes e oferecendo sugestdes para investiga¢des futuras.
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2.1 Introducéo

A teoria da plasticidade fornece a base para a aplicagcdo dos modelos de campos de tensdes.
Nesta teoria, analisa-se 0 comportamento mecanico de um material em relagdo as grandezas que
sdo essenciais para determinar a resisténcia de uma estrutura. Essa analise é feita com base em

hipéteses e modelos tedricos especificos.

De acordo com a teoria da plasticidade, se as deformagfes plasticas de um determinado
material forem significativamente maiores do que as deformacfes elasticas, entdo as deformacdes

elasticas podem ser desprezadas no calculo da resisténcia da estrutura [4].
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Figura 2.1 - Diagramas tensdo-extensédo idealizados para o aco (adaptado de [4])

O diagrama de tensdo-deformacdo uniaxial correspondente ao ago estrutural esta
representado na Figura 2.1. E importante destacar que, neste caso, assumir um comportamento
rigido-plastico é uma simplificacdo excessiva da realidade e s6 pode ser justificada se as

deformag0es totais forem consideravelmente superiores a deformagéo elastica limite [4].

Os teoremas da andlise limite sdo fundamentais na teoria da plasticidade e sdo amplamente
utilizados na analise e projeto de estruturas. Estes teoremas estabelecem critérios para determinar a
carga maxima que uma estrutura pode suportar sem colapsar, com base na resisténcia e nas

propriedades dos materiais que a constituem.

A analise limite, pelo teorema do limite superior, pressupde que, se encontrado um
mecanismo de colapso cinematicamente admissivel, e imposta a igualdade entre o trabalho das
forcas internas e o trabalho das forgas externas aplicadas, o valor exato da forca externa de colapso
ndo sera superior a forga assim calculada. Este teorema permite obter limites superiores da carga de
colapso o que faz com que a sua utilizacdo, no dimensionamento de elementos estruturais, mesmo
que simplificada, ndo seja comum. No entanto, pode-se revelar Gtil na andlise e verificacdo de

seguranca.

O teorema do limite inferior da teoria da plasticidade enuncia que se para um determinado

carregamento for possivel obter pelo menos uma distribuicdo de tensdes que seja admissivel, i.e,



onde as condicbes de cedéncia e de equilibrio se verifiguem localmente em todo o dominio e

satisfaca igualmente a condicdo equilibrio na fronteira estética, entdo esse carregamento € um valor

minorante da carga ultima.

Os modelos de campos de tensdes sdo baseados no teorema estatico da teoria da

plasticidade. Assim, desde que as condicBes de equilibrio sejam satisfeitas, a carga Ultima obtida

sera sempre um minorante do valor real da resisténcia do elemento.

E importante destacar que a capacidade de deformacéo do betfo e das armaduras é limitada,

com este efeito a ter maior relevancia no caso do betdo. Com base em pesquisas realizadas por

varios autores, foram estabelecidas regras, que garantem a aplicabilidade dos modelos de campos de

tens@es no dimensionamento de estruturas de betdo sem restricdes significativas [5]:

A maior fragilidade de betbes de alta resisténcia sujeitos a compressdo é considerada pela

reducdo da resisténcia plastica equivalente, aplicando um fator de reducao (brittleness factor);

A reducao da capacidade de transferéncia das for¢cas de compressao devido a fendilhagéo do
betdo é considerada por meio de um fator de reducéo de resisténcia que tenha em conta o

estado de deformacéo transversal;

A resisténcia a tracdo do betdo é desprezada para o equilibrio interno dos elementos

estruturais;

Os elementos estruturais devem ser dotados de uma armadura minima para evitar roturas

frageis e garantir a capacidade de deformacédo necesséria;

As solucdes obtidas ndo devem diferir excessivamente da solugcdo em estado néo fendilhado

(solucéo elastica) de modo a garantirem um adequado comportamento em servico;

Como as condigcbes de compatibilidade ndo s&@o explicitamente consideradas, deve-se

respeitar limites de inclinagdo dos campos de compressédo em relacéo a tirantes;

A pormenorizagdo das armaduras deve estar de acordo com as regras apresentadas em
regulamento (localizagéo de regides de amarracdo e empalme de armaduras, espagcamento

méaximo e minimo entre vardes, cintas e estribos).

Estes principios estabelecem os fundamentos necessérios para a aplicacdo e compreensao

dos conceitos apresentados nos capitulos seguintes.

2.2

Definicdo de Zonas de Descontinuidade

As regides de uma estrutura onde se presume que a hipotese de Bernoulli, que pressupde

uma distribuicdo plana de tensdes seja vélida, sdo geralmente dimensionadas com grande preciséo,

com base nas tensdes instaladas em cada secc¢do transversal (momento fletor, momento torsor,



esforgo transverso e esforco axial). Estas regifes sdo denominadas de “regides B” (ou regides de
Bernoulli) [6].
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Figura 2.2 — Regifes D (a cheio), adaptado de [6]

No entanto, a hipétese de Bernoulli, por ser uma simplificagcdo do comportamento real dos
materiais, torna-se desadequada para o dimensionamento de regides onde a distribuicdo de tensbes
é significativamente nao linear. Estas regies sdo conhecidas como “regides D” (ou regides de
descontinuidade) e estdo localizadas em zonas como pontos de aplicacdo de cargas concentradas
elevadas, zonas de descontinuidade geométrica, entre outras situacdes, conforme ilustrado na Figura
2.2. Para dimensionar estas regides é necessario recorrer a métodos alternativos, como os modelos

de campos de tensdes.

Para determinar a fronteira entre as regies de descontinuidade e as regides de Bernoulli, é
comum utilizar o principio de Saint-Vénant onde se admite que o comprimento regido onde ocorre a
uniformizacdo das tensbes é semelhante a maior dimensdo da secgfo transversal do elemento. E
importante salientar que este método nédo € exato, no entanto, permite determinar a localizacdo das
regides de descontinuidade com um grau de precisao aceitavel para a generalidade das situacdes de

projeto.

2.3 Modelos de Escoras e Tirantes

Os modelos de escoras e tirantes correspondem a uma representacao discreta dos campos
de tensdes em elementos estruturais (ver Figura 2.3). Estes modelos s&o frequentemente utilizados
para representar o dimensionamento de regides de descontinuidade, embora 0 mesmo principio

também se aplique as regides de Bernoulli.

As escoras representam a resultante dos campos de tensdo de compressdo e os tirantes a
resultante dos campos de tensdo de tracdo, que sdo geralmente materializados por armaduras

ordinarias ou armaduras de pré-esforco.



Figura 2.3 - Modelo de campos de tensdes (a esquerda) e modelo de escoras e tirantes (a direita)

Na analise de elementos estruturais por meio de modelos de escoras e tirantes, podem ser

utilizados trés tipos de modelos[7] :

e Modelos hipostéticos, nos quais o equilibrio é garantido apenas para uma configuragédo

geométrica especifica do modelo;
Modelos isostaticos, tipicamente usados em regifes B, mas também correntemente utilizados

em regifes D. S0 os mais simples de calcular, mas a sua utilizacdo, com o intuito de evitar

modelos hipostaticos, pode resultar em situacfbes que se afastam localmente das condi¢des
de compatibilidade;

Modelos hiperstaticos, que geralmente resultam da sobreposicdo de dois modelos possiveis
com o objetivo de aproximar o modelo a solugdo obtida pela teoria da elasticidade ou por

resultados experimentais.

A verificagdo de seguranca de elementos estruturais dimensionados com recurso a modelos de
escoras e tirantes resume-se a verificacdo dos nés (zonas de intersecdo de escoras e/ou tirantes) e a

disposicdo adequada de armaduras para os esfor¢cos obtidos pelos modelos [7]. Esses modelos

podem ser obtidos das seguintes formas:

1. Utilizacdo de modelos de escoras e tirantes padronizados;

2. Aplicagdo do método do caminho de carga;
3. Realizacdo de uma andlise néo linear do elemento estrutural.

Existe ainda a possibilidade de orientar os modelos de escoras e tirantes de acordo com as
dire¢Bes principais de tracdo e compressdo obtidas por uma andlise eléstica linear do elemento

estrutural em estudo, utilizando um programa de calculo automatico, de modo a garantir um

adequado comportamento em servigo.



2.3.1 Método do caminho de carga

O método do caminho de carga consiste num método valido e de facil aplicacdo para
obtengcdo de modelos de escoras e tirantes. Para aplicar este método, € necessario garantir o
equilibrio externo da regido D, o que requer a determinacao de todas as forgas e reagfes atuantes no
elemento estrutural em andlise. Os esforcos que atuam na regido D resultam, por isso, do

dimensionamento das regides B.

Os caminhos de carga séo tracados a partir do centro de gravidade dos diagramas de tenséo
correspondentes e procuram seguir 0 percurso mais curto possivel. Apos determinar o percurso dos

caminhos de carga, as linhas suaves devem ser substituidas por segmentos de reta.

Os desvios de tensdo geram tragBes ou compressfes consoante 0 seu trajeto, 0 que exige o
equilibrio dos nds onde ocorrem os desvios, com a introducéo de escoras e tirantes adicionais. Os
tirantes devem ser posicionados tendo em consideragdo pormenorizagdes de armaduras correntes e
exequiveis. Um exemplo da aplicacdo deste método para a obtencdo do modelo de escoras e tirantes
para uma regido de ligacdo pilar/viga submetida a momento fletor negativo pode ser visualizado na

Figura 2.4 (neste exemplo, simplificadamente, ndo foi considerado o efeito do esforgo transverso).

Regido D Regiao B
£

%rm

Regiao B

Equilibrio externo Caminhos de carga Equilibrio entre nos

Figura 2.4 - método do caminho de carga
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2.4 Modelos de Campos de Tensdes

Os modelos de campos de tensdes pretendem representar a distribuicdo de tensfes no
interior de elementos e regifes onde a hipétese de Bernoulli ndo se aplica (denominadas de regiGes

D) e sdo uma das principais ferramentas para o seu dimensionamento.
Estes modelos podem ser obtidos através da seguinte metodologia [8]:

1. Define-se o estado de tenséo e a largura correspondente dos campos de tensdes nas
extremidades da regido de descontinuidade;

2. Aplica-se o método do caminho de carga para obter 0 modelo de escoras e tirantes

correspondente;

3. Define-se a largura de distribuicdo da armadura, o comprimento de amarragéo e

geometria dos nés.

4. Determina-se a largura dos campos de compressdo e tracdo de acordo com as
caracteristicas definidas nos pontos anteriores.

Na Figura 2.5, é possivel observar 0 modelo de campos de tensfes correspondente a
situacao ilustrada na Figura 2.4.

Figura 2.5 - Modelo de campos de tensdes para uma ligagéo pilar/viga

2.4.1 Dimensionamento de Escoras

Nos modelos de campos de tensbes, as escoras pretendem representar os campos de
compressdo no elemento estrutural em analise. Estes elementos podem ser classificados como

escoras prismaticas e escoras em leque, e estdo ilustrados na Figura 2.6.

Ambos os tipos de escoras sédo analisados considerando um estado plano de tensdo uniaxial.
As escoras prismaticas sao caraterizadas por produzirem um estado de compressdo uniforme ao
longo da sua largura, onde a tensé@o atuante é calculada dividindo o valor da resultante pela area da
escora. As escoras em leque apresentam um estado de compresséao radial com variacéo hiperbdlica

ao longo do seu comprimento [8].
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Figura 2.6 - Escora prismatica (a) e escora em leque (b) (adaptado de [8])

A verificacdo de seguranca destes elementos consiste em garantir que a tensdo atuante nédo
excede a capacidade resistente das escoras. A determinagédo da capacidade resistente das escoras é

abordada por vérios autores e regulamentos que adotam niveis diferentes de simplificacao.

A resisténcia das escoras depende da capacidade resistente do betdo, que é condicionada

por varios fatores, como fendilhacao, extensdes transversais de tra¢do e grau de confinamento.

O efeito de reducao da resisténcia do betdo devido a presenca de extensfes transversais de
tracdo foi amplamente estudado pelos autores Vecchio e Collins [9]. Esses estudos levaram a
sugestdo de um coeficiente de reducdo da resisténcia do betdo definido pela Inequacédo (1), em que
&1 e & representam a extenséo transversal de tracdo e a extensdo de compresséo do betdo de pico,
respetivamente.

Ne=—————— &
0.8 + 0.34 x

1 -
51 - (1)
SC
Dado que este efeito esta relacionado com o estado de deformacao da propria estrutura e os
modelos de campos de tensfes discretos calculam campos de tensdes e ndo deformacdes, houve a

necessidade de desenvolver regras indiretas para quantificar este efeito.

O fib Model Code 2010 (MC2010) [10] apresenta trés casos para ter em conta este efeito. Os

trés casos tratam de trés estados de tensdo tipicos nas escoras e estao ilustrados na Figura 2.7.

Figura 2.7 - Estados de tensdo para as escoras: (a) compressao uniaxial; (b) tragcdes perpendiculares a diregédo

das compressdes; (c) tracdes obliquas a direcdo das compressdes [10]
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A metodologia de dimensionamento de escoras do MC2010 propde que a resisténcia a
compressédo seja determinada de acordo com a equacao (2), em que k¢, fe € yc representam o fator
de reducdo devido a extensdes de tracdo transversais, o valor caracteristico da resisténcia a

compressédo uniaxial do beté@o e o coeficiente parcial de seguranca para o betéo, respetivamente.

kc X fck
Ye

Ord,max = (2)

O fator de reducéo k. é estimado de acordo com o estado de tensdao em que a escora se
encontra. Para escoras sujeitas a um estado de tenséo uniaxial (ver Figura 2.7 (a)) e em regides onde
existe um estado de compresséo transversal (o valor da resisténcia aumenta quando existe um

estado de compressao multi-axial), o fator k. deve ser calculado através da equagéo (3).

1
30\3 3
k., = 1.0 x (—) <1.0 (f.x em MPa) (3)
ck
Nas escoras que apresentem fendilhagcdo paralela a dire¢do das compressdes e armadura
perpendicular ao plano de carga (ver Figura 2.7 (b)) o valor do fator k; deve ser estimado a partir da

equacéao (4).

1
30\3 4
k, = 0.75 x (—) <08 (f. em MPQ) (4)
ck
Para escoras em que apresentem igualmente fendilhacdo na direcdo paralela as
compressfes, mas a armadura esteja disposta em posicdo obliqua ao campo de compressdes (ver

Figura 2.7 (c)), o fator ke deve ser determinado de acordo com a equacéo (5).

1
30\3 5
k, = 0.55 x (—) <055 (f.. em MPa) (5)
ck
Por outro lado, o Eurocédigo 2 (EC2) [11], adota uma abordagem mais simplificada para
estimar a resisténcia a compressdo do betdo. Este regulamento propde a utilizacdo das expressdes
(6) e (7) para determinar o valor da tensdo maxima resistente, onde fcd representa o valor de célculo

da resisténcia a compresséao do betao.

ORd,max = 0.6 X V' X feq (6)
fck (7)
[ 1 _
v 250

2.4.2 Dimensionamento de Tirantes

Nos modelos de campos de tensdes, os tirantes representam as resultantes de campos de

tensdo de tracdo no elemento estrutural em estudo e sdo geralmente materializados por varfes de
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aco ou corddes de aco de alta resisténcia. Assim, ao dimensionar os tirantes, € necessario garantir
que a forca atuante no tirante ndo excede a sua capacidade resistente (equacao (8)).

Ty < Asfsy + Aplfyy

(8)
Na formulacéo destes modelos, geralmente ndo se considera a resisténcia a tracdo do betédo
devido a complexidade envolvida. No entanto, para a avaliagdo do comportamento em servico, a
consideracdo do efeito de retencao de tensdes do betédo (tension stiffening) é importante. Este efeito

pode ser considerado, por exemplo, através do tension chord model proposto por Marti et al. [12].
2.4.3 Dimensionamento de NOs

Os nos resultam da interse¢do de trés ou mais escoras e/ou tirantes e representam uma
mudanca brusca na dire¢cdo das forcas internas que ocorre num determinado comprimento ou largura.

Para nés continuos, que se formam a partir da intersecdo de campos de compressao
distribuidos ou armaduras com um grande numero de vardes, € necessario apenas garantir a

utilizacdo de um comprimento de amarragdo adequado, uma vez que as tensdes geradas nestas
regides sao geralmente baixas.

No entanto, para nés singulares, como os ilustrados na Figura 2.8, que resultam da

intersecao entre campos de tensdo de compresséo e/ou tracdo concentrados, o betdo fica sujeito a

niveis de tenséo elevados e, portanto, devem ser analisados com maior cuidado para garantir que a
capacidade resistente do betdo néo seja ultrapassada.
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Figura 2.8 - N6 CCC a esquerda e n6 CTT a direita (adaptado de [8])

Os nés podem ser agrupados em trés tipos diferentes, com base em trés combinacdes tipicas
de intersecado de escoras e tirantes:
No6s CCC

Nos CCT

Nos CTT



Onde “C” representa um campo de tensGes de compressdo que converge para o no, e “T”

representa um campo de tensdes de tracdo que interseta 0 mesmo no.

A resisténcia do betdo que compde esses nds depende de varios parametros, como o estado de
tensdo multi-axial em que o betdo se encontra, perturbacdes devido a fendas e pormenorizacao de
armaduras. Nestas situacbes, a compressdo na direcdo transversal a direcdo das resultantes das
forcas aumenta a resisténcia a compressao do betdo, reproduzindo um efeito de confinamento. No
entanto, tensdes transversais a direcdo das resultantes das forcas internas e as fendas resultantes

causam um efeito contrario, diminuindo a resisténcia esperada para o betdo que constitui o ng.

Para ter em consideracao os efeitos acima mencionados, o0 EC2 propde uma metodologia
simplificada para a avaliar a capacidade resistente do betdo (ozq max ), Multiplicando-a por um fator de

reducao (k;) que depende da tipologia do né (ver equacéo (9)).

ORd,max = ki Xv' X feq 9

Na avaliacdo da capacidade resistente de nés CCC, deve ser adotado o valor de 1,0 para o
fator ki, no entanto este valor pode ser aumentado em 10% caso se verifique pelo menos uma das

seguintes condicdes:
e Garantia de um estado de compressao triaxial;
e Todos os angulos entre escoras e tirantes sejam = 55°;

e As tensdes nos apoios ou provocadas por cargas pontuais devem ser uniformes, e o n6 deve
estar confinado por armaduras transversais;

¢ 0O no esteja fiavelmente confinado.

A geometria do n6 deve ser definida de acordo com a Figura 2.9.

T a1 = Fearr + Fean
ai

Figura 2.9 - N6 comprimido sem tirantes [11]

Em nés CCT, O EC2 propbde a adogao do valor 0,85 para o fator k2. Neste tipo de nds, além
de verificar a capacidade resistente do betdo, é necessario garantir que seja adotado um
comprimento de amarragdo adequado na pormenorizacdo das armaduras. A geometria do n6 CCT

deve ser definida de acordo com a Figura 2.10.
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Figura 2.10 - N6 sujeito a compresséo e a tragdo com armaduras numa direcéo [11]

Para nés CTT, o EC2 prop6e a adocao do valor 0,75 para o fator ks. A geometria do n6 CTT

deve ser definida de acordo com a Figura 2.11.

Figura 2.11 - N6 sujeito a compresséao e a tracdo com armaduras em duas dire¢es [11]

Alem disso, O EC2 menciona a possibilidade de adotar um fator ks com valor 3,0 para
verificagdo de nds em compressdo triaxial, se a distribuicdo de a¢bes for conhecida para as trés

direcBes das escoras.

2.5 Regides de Ligacao Pilar/Viga

As ligacOes pilar/viga séo regibes com uma distribuicdo de tensdes ndo linear, portanto,
pertencem as chamadas regides de descontinuidade. Para analisar estas regides, € necessario
recorrer a métodos como os modelos de campos de tensdes. As ligagBes podem ser classificadas
com base no nimero e na disposicdo dos elementos lineares adjacentes. Neste estudo, utilizar-se-4 a
terminologia do regulamento americano ACI-ASCE 352 [13] para referenciar e identificar os diferentes

tipos de ligagdo encontradas em estruturas de edificios.

Na Figura 2.12 apresentam-se os tipos de ligacdo mais comuns, identificados de acordo com
o documento mencionado anteriormente. A classificacdo diz respeito a flexdo das vigas e pilares no

plano x-z.
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Figura 2.12 - Classificacéo das ligagdes pilar/viga de acordo com o nimero e disposi¢cdo dos elementos
adjacentes (adaptado de [13])

Este trabalho concentra-se no estudo de ligac6es de extremidade, de modo que neste

capitulo sera feita uma reviséao literaria especifica sobre esse tipo de ligagdes.

As ligagBes de extremidade tém um comportamento diferenciado, uma vez que materializam
a intersecdo de apenas um pilar com uma viga, 0 que resulta numa situacdo desfavoravel para o
equilibrio de esforgos no interior da ligacao, que vai ser objeto de andlise neste estudo.

Este tipo de ligagdes é comum em estruturas de edificios, mas também séo regularmente
utilizadas noutros tipos de estruturas, como estruturas de suporte de tabuleiros de pontes e viadutos,
como se ilustra na Figura 2.13. Nas estruturas de pontes, € fundamental garantir um bom
desempenho destas ligagcfes, uma vez que, na maioria dos casos, tratam-se de sistemas pouco

redundantes onde a rotura de uma das ligagdes pode provocar o colapso progressivo da estrutura.

Figura 2.13 - Viaduto sobre a autoestrada Al no Carregado [14] (a esquerda) e viaduto sobre o rio Grande da
Pipa [15] (a direita)

O estudo do comportamento das ligagGes de extremidade teve inicio na década de 1960, com
estudos que visavam apenas avaliar o comportamento destas ligacées quando submetidas a a¢fes

monotonicas([16], [17]). No entanto, apds o sismo de 1989 em Loma Prieta, Califérnia, que revelou o
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colapso de um numero elevado de ligacdes de extremidade em estruturas de pontes, o estudo do
comportamento destas ligacdes submetidas a acdes ciclicas comecou a ganhar destaque. Naquela
época, muitas pontes localizadas em zonas que ndo foram afetadas pelo sismo haviam sido
construidas nas décadas de 1950 e 1960, o que levou também a varios estudos sobre possiveis

solugBes de reforgo destas liga¢des ([18]).

Entre outras abordagens, os modelos de escoras e tirantes tém sido usados para traduzir o
encaminhamento de cargas no interior destas regides, onde a distribuicdo de tensdes é altamente
ndo linear, e desenvolver modelos que sirvam como ferramentas de dimensionamento destas e de
outras ligacdes. Para situacfes em que essas ligacdes sdo submetidas a acgbes ciclicas, como
sismos, estas ficam sujeitas a momentos fletores positivos (momentos de abertura) e a momentos
fletores negativos (momentos de fecho) alternadamente. Para essas situa¢fes, pode-se idealizar os
modelos de escoras e tirantes ilustrados na Figura 2.14.

Be L
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=
=

Figura 2.14 -Modelo de escoras e tirantes para momento de abertura (a esquerda) e momento de fecho (a
direita)

Verifica-se que, quando submetida a um momento positivo, a ligagdo traz claramente alguns
problemas do ponto de vista do seu comportamento.

Nilsson [17], prop8e 0s seguintes requisitos para um comportamento adequado da ligacao:

e Aligacdo deve suportar um momento fletor, pelo menos igual ao momento fletor atuante nas

seccdes adjacentes;

e As ligagbes que ndo satisfacam o requisito anterior, devem ser dotadas de ductilidade
suficiente para prevenir uma rotura fragil de modo que seja possivel ocorrer redistribuicdo de

esforgos na estrutura em que se insere;

e A abertura de fendas em ligagbes submetidas ao carregamento em servico devera ser

limitada a um valor aceitavel;
e A pormenorizacdo de armaduras devera ser simples e de facil execucao.

Ao adotar o modelo proposto na Figura 2.14, € percetivel que quando sujeita a momento de
abertura a ligacdo tende a “separar-se”, o que resulta numa grande abertura de fendas, ao contrario

de quando sujeita a momento de fecho, em que o betédo interior da ligacdo sofre um efeito de

18



confinamento. Este modelo também traz problemas do ponto de vista da pormenorizacdo, devido ao

espaco limitado para amarracéo das armaduras.

Estes problemas, principalmente, tém motivado diversos estudos experimentais, tedricos e

numeéricos para avaliar o comportamento de varias pormenorizacdes para este tipo de ligacao.

2.5.1 Estudos experimentais

LigacOes sujeitas a momento de abertura

Como ja mencionado anteriormente, os primeiros estudos experimentais realizados em
ligacbes de extremidade visaram testar o comportamento destas ligacdes quando submetidas a
carregamentos monotonicos. A maioria dos ensaios em que 0 momento resistente obtido foi
significativamente mais baixo do que o tedrico esperado, ocorreram quando a ligacdo estava sujeita
ao momento de abertura, onde a formacdo de uma fenda diagonal levou a uma rotura fragil da
ligacéo.

Nilsson e Losberg [17] iniciaram o estudo do comportamento das liga¢Bes de cobertura de
extremidade em 1973, motivados pela rotura das ligacdes de muros ala com vigas estribo em
encontros de pontes. A rotura deste tipo de ligacdes ocorreu quando estavam sujeitas a momento de

abertura gerado por impulsos de terras.

Nos estudos realizados, Nilsson obteve a distribuigéo elastica de esfor¢os para a ligagdo em
questdo quando sujeita a momento de abertura. Os resultados obtidos permitiram definir a melhor
disposi¢cdo de armaduras a adotar nestas regides, sem que a solucéo obtida se afastasse demasiado
da solucéo elastica.

Nilsson e Losberg previram 5 possiveis modos de rotura para ligacdes de extremidade

sujeitas a momento de abertura:

1) Rotura devido a formacdo de uma fenda diagonal no interior da ligacdo devido as tensdes de

tracdo geradas pelo momento fletor atuante, que ndo séo equilibradas pela armadura;

2) Rotura por “Splitting crack failure”, que ocorre devido as tensfes de tragdo significativas no

betédo na direcdo perpendicular a dire¢do das armaduras;
3) Plastificacdo das armaduras na ligacao;

4) Rotura devido a falta de amarragcdo das armaduras, devido a deterioracao da aderéncia entre

0 betdo e as armaduras ou esmagamento do betdo entre dobras de vardes;
5) Rotura devido ao esmagamento do betdo no interior da ligacao.

Os testes em provetes projetados para simular as condi¢des reais as quais 0os muros ala
estdo sujeitos revelaram que a pormenorizagdo utilizada até a data (ver Figura 2.15) ndo era

adequada. Os provetes resistiram apenas entre metade a um terco do momento resistente esperado,
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apresentando uma rotura fragil com a formacao de uma fenda diagonal de grandes dimensdes no

interior da ligacao.
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Figura 2.15 — Ensaio de Nilsson e Losberg [17]

ApOs testar véarias pormenorizagcdes para melhorar o comportamento da ligagdo, Nilsson
concluiu que a pormenorizagdo apresentada na Figura 2.16 era a mais adequada para ligagbes
sujeitas a momento de abertura. Ao dobrar a armadura principal da viga e do pilar para o interior da
ligacdo, o que garantia uma melhor amarragéo dos varfes e uma abertura de fendas mais controlada,

esta pormenorizagéo foi capaz de evitar roturas devido a formag&o da fenda diagonal na ligagcéo.

N,

Figura 2.16 — Pormenorizacdo mais adequada segundo Nilsson e Losberg [17]

Em 1971, Mayfield et al. [16], apresentaram o0s resultados de testes de 48 provetes de
ligacdes de cobertura de extremidade com 12 tipos diferentes de pormenorizacdes, submetidos a
momento de fecho e de abertura. A configuracdo dos ensaios e as pormenorizacdes testadas estdo

ilustradas na Figura 2.17 e Figura 2.18 respetivamente.
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Figura 2.17 — Ensaio de Mayfield et al. [16]

Os testes realizados revelaram um bom comportamento da maioria das pormenorizacdes

quando sujeitas a momento de fecho. No entanto, quando sujeitas a momento de abertura, surgiram
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diferencas consideraveis no comportamento das ligacdes, dependendo da pormenorizacdo adotada.
Mayfield et al. concluiram que a pormenorizacdo 6 (ver Figura 2.18) proporcionava um melhor
comportamento a ligagdo, embora em nenhum dos ensaios em que a ligacdo esteve sujeita a

momento de abertura tenha sido possivel atingir a rotura por flexdo dos elementos adjacentes.

TH O Y W
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SECTIONS THRO HORIZONTAL MEMBERS

Figura 2.18 — Pormenorizagdes testadas por Mayfield et al. [16]

Em 1972, Mayfield et al. [19] conduziram outra campanha de testes, desta vez com o ensaio
de 54 provetes, contemplando 28 pormenoriza¢des de armaduras diferentes. Através destes ensaios,
identificaram que a pormenorizagcdo que garantia um melhor comportamento da ligacdo era a
pormenorizagdo 26, ilustrada na Figura 2.19, uma vez que foi possivel atingir o momento fletor
resistente tedrico dos elementos adjacentes. A pormenorizagdo 26 resultou da adocédo de dois tipos
de armadura diagonal na zona da ligagdo, além da armadura de flexdo principal. Mayfield et al.
concluiram que a armadura diagonal composta por trés estribos aumenta a resisténcia da ligacéo,
evitando a rotura por formacdo da fenda diagonal, e que a armadura diagonal na direcdo oposta
contribui para a reducéo da abertura de fendas na ligagao.

DETAIL 26

Figura 2.19 — Pormenorizacdo mais adequada segundo Mayfield et al. [19]

Em 1985, Skettrup et.al [20] testaram varios provetes com trés pormenorizacdes diferentes,

ilustradas na Figura 2.20. A pormenorizagdo mais a esquerda na Figura 2.20, era semelhante a
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estudada por Nilsson e Losberg, revelou-se eficaz, mas apenas para taxas de armadura reduzidas.
Os testes demonstraram que, para taxas mecanicas de armadura superiores a 0,2 a ligacdo ndo era
capaz de resistir a momentos fletor atuantes iguais ou superiores ao momento fletor resistente dos
elementos adjacentes (fator de eficiéncial inferior a 1), devido ao esmagamento do betdo no interior

da armadura dobrada “em lago”.

Estes resultados levaram a idealizacdo de duas novas pormenorizacdes. Embora alguns
provetes tenham revelado fatores de eficiéncia superiores a 1, estas pormenorizagfes tornam-se

demasiado complexas de executar.

Figura 2.20 — Pormenorizagdes testadas por [20]

Para realizar os testes acima referidos, Skettrup et al. adotou uma configuracéo para o ensaio
diferente da utilizada por Nillson e Losberg, utilizando dois atuadores hidraulicos para aplicarem
for¢as equivalentes de modo a criarem o efeito de momento de abertura na ligacéo sem interferéncia

do efeito do esfor¢o transverso. A configuracdo destes ensaios esta ilustrada na Figura 2.21.
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Figura 2.21 — Ensaio de Skettrup [20]

Em resumo, nas véarias campanhas de ensaios realizadas, os autores conseguiram manter a
integridade da ligacéo através da adocgdo da armadura principal em forma de laco na zona da ligacéo
ou pela adicdo de estribos radiais no interior da ligagdo. A abertura de fendas no canto interior da

ligagdo foi controlada através da utilizagdo de armadura diagonal.

Atualmente, o regulamento em vigor prevé a utilizacdo de pormenorizagfes similares as

abordadas acima, para ligagfes sujeitas a agcdes monotonicas. No Eurocodigo 2, anexo J.2 sao

1 Quociente entre o0 momento fletor na extremidade efetiva da viga quando ocorreu o colapso do provete e o
momento fletor resistente calculado para a mesma seccéo.
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apresentados os modelos de escoras e tirantes aceites para o dimensionamento e pormenorizacao

das regides de ligacao pilar/viga (ver Figura 2.22 e Figura 2.23).

Figura 2.22 - Modelo de escoras e tirantes para ligagdes pilar/viga sujeitas a momento de abertura (a esquerda)
e pormenorizagdo das armaduras (a direita) aplicavel a nés moderadamente solicitados segundo o EC2 [11]

Figura 2.23 - Modelo de escoras e tirantes para ligagdes pilar/viga sujeitas a momento de abertura (a esquerda)
e pormenoriza¢do das armaduras (a direita) aplicavel a nés fortemente solicitados segundo o EC2 [11]

Apesar destas pormenoriza¢des conferirem a ligagdo um comportamento adequado quando
submetidas a a¢des de natureza monoténica, a sua aplicabilidade a ligacbes sujeitas a acfes ciclicas
é limitada, uma vez que ndo garantem uma resposta dictil da ligacdo, como € necessario para a
resisténcia a a¢gfes desta natureza. Este tema sera abordado com maior detalhe mais a frente neste

capitulo.

LigacOes sujeitas a momento de fecho

Como mencionado anteriormente, em 1972, Mayfield et al. [16] conduziram uma série de
testes em vérias ligagbes com pormenorizacdes correntemente utilizadas a época, sujeitas a
momento de abertura e momento de fecho, tendo concluido que quando as ligacdes estavam sujeitas
a momento de fecho, a pormenorizacdo de armaduras utilizada, ndo tinha influéncia significativa no

seu desempenho. Praticamente todos os provetes testados alcancaram eficiéncias superiores a 1.

Apesar de apresentarem um comportamento adequado na maioria dos casos, testes
realizados posteriormente revelaram que algumas pormenorizagdes resultam em roturas frageis e
valores de eficiéncia abaixo de 1, quando eram utilizadas taxas de armadura elevadas. Estes testes
destacaram principalmente problemas relacionados com a falta de aderéncia dos vardes na zona de

empalme de armaduras e 0 esmagamento do betdo na zona da escora diagonal.
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Em 1994, Luo et al.[21] realizaram testes em 20 ligac6es sujeitas a momento de fecho. O
objetivo desses testes era investigar a influéncia de varios parametros, como a taxa de armadura, o
raio de dobragem da armadura de flexdo e a resisténcia a compresséo do betédo (na primeira fase do
estudo), e amarracdo dos vardes (na segunda fase do estudo), no comportamento das ligactes. As
pormenorizagdes utilizadas neste estudo estdo ilustradas na Figura 2.24 e Figura 2.25.
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Figura 2.24 — Pormenorizacdes testadas na fase 1 do ensaio de Luo et al. [21]

% ” N
- <
COLUMN COLUMN COLUMN COLUMN
m A A A \

BEAM
A
Al
BEAM
A
Y
BEAM

A
BEAM

(a) Simple splice in column (b) Improved splice in column (c) Splice in beam (d) Splice within joint

Figura 2.25 — Pormenorizacdes testadas na fase 2 do ensaio de Luo et al. [21]

Na primeira fase do estudo, trés modos de rotura diferentes foram identificados durante os
ensaios, dependendo do raio de dobragem e taxa de armadura utilizados. Estes modos de rotura
incluiram a rotura por flexdo nos elementos adjacentes (modo de rotura A), rotura por flexao do
elemento adjacente mais fraco, com abertura de fendas significativa e destacamento do betdo de
recobrimento (modo de rotura B) e rotura por esmagamento do betdo na regido interior da ligacao
(modo de rotura C). A correlac@o entre esses modos de rotura e 0s pardmetros mencionados esta
ilustrada na Figura 2.26.
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Figura 2.26 — Resultados do ensaio de Luo et al. [21]

A Figura 2.26, resumidamente, demonstra que a adogcdo de relagbes entre o raio de
dobragem e a altura (til do pilar reduzidas (R/dc < 0,2) e taxas mecénicas de armadura elevadas (w >

0,25) aumentam a probabilidade de ocorrerem roturas frageis neste tipo de ligagdes.

Além disso, verificou-se que as ligacdes ensaiadas neste estudo ndo apresentaram o modo
de rotura observado regularmente nos poucos casos de rotura da ligacdo quando sujeita a momento
de fecho. Neste modo de rotura, a falha ocorria devido a formacéo de uma fenda diagonal desde o
canto interior da ligagdo ao canto superior. Isso leva a conclusédo de que a alteragéo da disposi¢céo da
armadura na ligagéo se revela eficaz no controlo deste fenémeno.

Na 22 fase deste estudo, observou-se uma melhoria na transmissao da for¢ca de tracao entre
os vardes, devido a presenca da armadura transversal no interior da ligacdo. Isso promoveu a
ocorréncia do modo de rotura por flexdo dos elementos adjacentes, em vez da rotura fragil por

escorregamento dos vardes.

Para a realizagdo deste estudo, Luo et al. utilizaram a configuracdo do ensaio ilustrada na
Figura 2.27. Os provetes foram apoiados em suportes deslizantes, enquanto uma carga estatica foi
aplicada na viga através de um atuador hidraulico. A for¢a aplicada foi medida por meio de uma
célula de carga posicionada entre o pilar e o muro de reagéo.

1 Test specimen . 3 Load jack
. 4 Load cell
2 Reaction frame
5 Roller bearings
F - 3t
3 A
. 4
.
i)
boey's ST

Figura 2.27 — Ensaio de Luo et al. [21]

Atualmente, o EC2 especifica 0 uso de um modelo e pormenorizagcdo de armaduras

especifico para regides de ligagéo pilar/viga submetidas a momento de fecho (ver Figura 2.28).
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Figura 2.28 - Modelo de escoras e tirantes para ligagdes pilar/viga sujeitas a momento de fecho (a esquerda) e

pormenorizacdo das armaduras (a direita), segundo o EC2 [11]

Este regulamento também estabelece que, ao utilizar esse modelo, ndo é necessario verificar
a armadura de cintagem do n6 ou os comprimentos de amarracdo na regiao da ligacao entre a viga e
o pilar, desde que todas as armaduras de tracao da viga sejam prolongadas e dobradas no interior do

né. O comprimento de amarracao a adotar deve ser determinado para a for¢ca AF,; = Frgy — Frq1-

LigacOes sujeitas a acdes ciclicas

Até a década de 1990, pouca investigacdo foi realizada com o propoésito de caracterizar o
comportamento de ligag8es sujeitas a a¢bes ciclicas. Apds o sismo de 1989, em Loma Prieta, varios
investigadores, motivados pelos colapsos ocorridos, desenvolveram estudos para compreender e

melhorar comportamento ciclico destas ligacdes.

Em 1996 Megget e Ingham [22], motivados por resultados de estudos anteriores que
revelavam um comportamento inadequado de ligacdes pilar/viga de extremidade projetadas para
resistir a agdo sismica, conduziram um estudo com o objetivo de avaliar o comportamento destas
ligacbes quando dimensionadas de acordo com o0s requisitos do regulamento neozelandés em vigor
na época [23].Este regulamento seguia uma abordagem semelhante a ainda utilizada pelo

Eurocédigo 8 [24] para ligacbes em edificios de classe de ductilidade média.

A Figura 2.29 ilustra a configuracdo do ensaio e os provetes utilizados neste estudo. O ensaio
consistiu no acionamento bidirecional de um atuador hidraulico montado na diagonal entre o pilar e a
viga, formando um angulo de 45° com as extremidades de cada elemento. O pilar estava fixo ao

chao.

Foi aplicado um protocolo de ensaio que submeteu os provetes a 2 ciclos em “fase elastica”,
levando as armaduras até sensivelmente ¥ da sua tensé@o de cedéncia, seguidos de 2 ciclos com um
deslocamento correspondente a um coeficiente de ductilidade de 2, +4, +6, +8 e um ciclo final de
+10.
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Figura 2.29 — Ensaio de Megget e Ingham, e pormenorizagdo/geometria utilizada nos provetes 1 e 2 [22]

No provete 1, foi utilizada uma pormenorizacdo de armaduras com amarragdo dos vardes do
pilar e viga no interior da ligagéo, enquanto no provete 2, foram utilizados vardes em forma de “U”

para garantir a continuidade dos mesmos dentro da ligagéo.

Nos ensaios realizados, foram obtidos os graficos forca-deslocamento ilustrados na Figura
2.30.

Applied Load (kN)

-20
| P,=28.4 kN
1 -30
.3350-200-150100-50 0 50 100 150 200 250 -250-200-150-100-50 0 50 100 150 200 250
Displacement (mm) Displacement (mm)

Figura 2.30 - Gréficos forga deslocamento (provete 1 a esquerda e provete 2 a direita) [22]

Megget e Ingham observaram que ambos o0s provetes inicialmente desenvolveram rétulas
plasticas nas vigas. No entanto, o provete 1 sofreu uma rotura da ligacdo, ao contrario do provete 2

que foi capaz de atingir uma deformacao plastica consideravel concentrada na rétula.

Quando sujeita a momento de fecho, ambas as ligacdes atingiram o esforco de corte
esperado. No entanto, apds atingido o pico de resisténcia, o provete 1, cuja amarracao dos vardes foi
feita no interior da ligacédo, apresentou uma deterioracdo mais rapida da resisténcia, indicando uma
menor capacidade de dissipacdo de energia. Além disso, o provete 1 apresentou também a
delaminacéo de grande parte do betdo de recobrimento na ligacdo, como se pode observar na Figura
2.31. A deterioracdo da aderéncia dos vardes na face superior da viga decorrente deste efeito pode

ser uma explicagdo para o fenémeno observado.
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Figura 2.31 - Modo de rotura e padrdo de fendilhacédo dos provetes 1 e 2 (& esquerda e direita respetivamente)
[22]

Quando sujeito a momento de abertura, o provete 1 ndo atingiu o esfor¢co corte estimado para
a ligacdo, ao contrario do provete 2. Ambos 0s provetes apresentaram uma degradacdo da
capacidade resistente logo apds ser atingido o pico de resisténcia.

Os autores concluiram que 0s provetes apresentaram rotura da ligagdo para valores de
esfor¢co de corte na ligagdo proximos de metade de 0,2 fc (MPa), valor ao qual o regulamento
neozelandés limitava para este tipo de regides, demonstrando claras falhas na norma apresentada
para este tipo de regides naquela época.

Em 1998, Megget [25] apresentou os resultados de um estudo mais abrangente em ligagfes

pilar/viga de extremidade, envolvendo um maior conjunto de variaveis.

Os provetes 1 e 2 utilizados no estudo anterior foram dimensionados para representar
ligagBes pilar/viga com uma taxa de armadura ndo muito elevada (p = p’ =1,01%), sendo a Unica
diferenca entre eles a configuracdo da amarracdo da armadura de flexdo de ambos os elementos. Os
novos provetes testados (3, 4, 6, 7, 9, 10 e 14) foram dimensionados com taxas de armadura mais
elevadas, o que se esperava resultar também num maior esfor¢o de corte no interior da ligacdo. As
pormenoriza¢fes utilizadas estéo ilustradas na Figura 2.32. O mesmo procedimento de ensaio foi
aplicado neste novo estudo.

3016 Ube ——4 )
C

oL |

[corTmy

|

Espécime 9 Espécime 10

[COLOMN

Espécime 6 Espécime 7 Espécime 14
Figura 2.32 — Pormenorizacgdes testadas por Megget [25]
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Ao analisar os resultados desses ensaios, concluiu-se que as cintas desempenharam um
papel fundamental na manutencédo do comportamento adequado da ligacdo durante varios ciclos de

carga. Ao confinar o nucleo da ligagdo, as cintas permitiram um comportamento ductil do provete sem
degradacéo significativa do betéo interior.

A adocdo da primeira camada de armadura diagonal mostrou-se eficaz no controlo da
fendilhacdo quando a ligacdo estava sujeita a momento de abertura, e é percetivel a existéncia de um
ganho significativo na ductilidade do provete nesta mesma situacao.

Observou-se ainda que o destacamento de grandes partes do recobrimento teve um impacto

substancial no comportamento global dos provetes, onde em alguns casos, levou a uma maior

degradacédo do betdo no interior da ligacéo e forcou a rotura por escorregamento dos varfes devido a
degradacéo da aderéncia dos varfes na face exterior da ligacéo.

O provete 6 foi o provete que apresentou um melhor comportamento. O comportamento
histerético deste provete e padrao de fendilhacdo estdo representados na Figura 2.33.

50

Ductilty 2 4 8 8 10
40 CLOSING

Prom = 37.9kN

Applied force, kN

¢

KNEE—JOINT 6
- 107 OPEN DF

Ductiity -8 6 -4 -2

Figure 21: Knee Joint 6 at opening structural ductility factor =-6.
Beam-Tip Displacement, mm

Figura 2.33 — Comportamento histerético do provete 6 (& esquerda) e padrao de fendilhagdo (a direita) [25]

Mais recentemente, Mogili e Kuang [26] realizaram um estudo com o objetivo de contribuir
para um melhor entendimento do comportamento de ligacGes de extremidade de cobertura sujeitas a
acoes ciclicas. Para isso, os autores ensaiaram seis provetes com pormenoriza¢des de armaduras e

geometrias diferentes. Os provetes foram subdivididos em trés grupos, consoante o angulo da escora
diagonal no interior da ligagé&o.

As pormenorizacdes de armadura utilizadas estéo ilustradas na Figura 2.34. O foco principal
deste estudo foi a determinacéo da resisténcia deste tipo de ligagbes, de modo que todos os provetes

foram dimensionados para que a rotura se desse na ligagao antes da formacao de rotulas plasticas
nos elementos adjacentes.
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Figura 2.34 — Pormenorizagdes adotadas (a esquerda) e classificagdo dos provetes (a direita) [26]

Com base neste estudo, os autores concluiram que, para angulos da escora diagonal
diferentes de 45°, os elementos apresentaram uma maior degradacdo do betdo no interior da ligagédo
quando sujeitos a momento de fecho, uma vez que o campo de compressdes se torna mais esbelto,
levando a diminuicdo da resisténcia da ligacdo. Os autores também observaram que armadura
transversal na ligacdo era mais solicitada quando esta estava sujeita a momento de abertura do que
guando sujeitas a momento de fecho. Além disso, Mogili e Kuang verificaram que, quando
submetidas a momento de fecho, a contribuicdo das cintas e da armadura vertical na ligagéo variava
consoante a inclinagédo da escora diagonal (para angulos inferiores a 45° existia uma maior solicitagcao
da armadura vertical enquanto para angulos superiores a 45° as cintas horizontais eram mais

solicitadas).

Atualmente, o Eurocddigo 8 lida com o dimensionamento destas regides por meio de
abordagens simplificadas baseadas em resultados de estudos experimentais, como 0s mencionados
anteriormente.

Para projetos de edificios de classe de ductilidade média, o Eurocddigo 8 propbe uma
abordagem muito simplificada para determinar a armadura presente nas ligagfes pilar/viga, sem a
necessidade de um célculo explicito. Neste tipo de edificios, os pilares sismicos primérios devem ser
pormenorizados com pelo menos um varao intermédio entre os vardes de canto, em cada face, para
assegurar a integridade da ligagdo pilar/viga. A armadura de confinamento horizontal na ligacdo néo
deve ser inferior a armadura de confinamento para as zonas criticas dos pilares adjacentes, definida
na seccao 5.4.3.2.2 (8)-(11) do Eurocddigo 8. Em ligagdes interiores em que a largura das vigas seja
pelo menos trés quartos da dimensdo paralela da seccao transversal do pilar, 0 espacamento das
armaduras de confinamento horizontal da ligacdo pode ser aumentado para o dobro, mas nao deve
ser superior a 150 mm.

No projeto de edificios de ductilidade elevada, o Eurocédigo 8 inclui um célculo explicito das
forcas internas da ligacdo, embora baseado em expressfes aproximadas sem correspondéncia a um

verdadeiro modelo fisico.
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De acordo com a norma atual, o esfor¢co transverso horizontal atuante no nicleo de uma
ligacdo entre vigas e pilares sismicos primarios deve ser determinado considerando as condicdes
mais desfavoraveis devidas a acdo sismica, seguindo a metodologia de dimensionamento por

capacidade real.

No projeto de edificios de ductilidade elevada o EC8 propbe as seguintes expressdes

simplificadas para a determinacdo do esforco transverso horizontal atuante no nucleo de betdo da

ligacéo:
a) para nés pilar/viga interiores:
Vina = Yra(As1 + As2)fya — Ve (10)
b) para nds pilar/viga exteriores
Vina = Yra - 4s1-fya — Ve (11)
Em que:

Ay, — area da seccado das armaduras superiores da viga;
A, — area da seccdo das armaduras inferiores da viga,;

V. — esforgo transverso no pilar na secgao situada acima do nd, obtido da analise para a situagéo de

projeto sismica;

Yra — CoOeficiente que tem em conta a sobrerresisténcia devida ao endurecimento do ago e que nao

devera ser inferior a 1,2

A compressédo diagonal induzida na ligagdo pelo mecanismo de biela ndo deve exceder a

resisténcia & compressao na presenca de extensdes de tragcdo transversais.

O Eurocddigo 8 (parte 1), ndo propde um modelo especifico de transferéncia de esforgos no
interior da ligacdo e, por isso, refere que, na falta de um modelo preciso para a quantificacdo das

forcas internas da ligacéo, se podera recorrer as seguintes regras para a verificacdo da seguranca:

a) nas ligacdes interiores devera ser satisfeita a seguinte expressao:

Viha <N fea (12)

Em que:

1 =06 (1~ fr/250);
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fer expresso em MPa;
h;. — distancia entre as camadas extremas da armadura do pilar;
v, — esfor¢co normal reduzido na zona do pilar acima do né;
bj = min{b; (b, +0,5. h.)} se b, > b,
= min{b,,; (b + 0,5. h,)}  se b. <b,
b) nas ligacdes exteriores:
Vina devera ser inferior a 80% do valor obtido na equacao (12)

Deve ainda ser adotado um confinamento adequado da ligagédo, de forma a limitar a tracéo
diagonal maxima do betdo o, a f,.4. Mais uma vez, o EC8 ao nao considerar um modelo explicito de

célculo, propde, para satisfacéo deste requisito, a colocagdo de cintas horizontais com didmetro nédo
inferior a 6 mm, tais que:

(%)
Ash . fywd > bj' hj

_f (13)
bi. hiy, ~ fetat Va- fea cd

Em que:
A, — &rea total das cintas horizontais;
Vina — definido nas equacdes (10) e (11);
h;,, — distancia entres as armaduras superiores e inferiores da viga;
h;. — distancia entre as camadas extremas da armadura do pilar;
vy — esfor¢o normal reduzido na zona do pilar acima do no;
fzta — valor de célculo da resisténcia do betéo a tragdo, de acordo com a EN 1992-1-1:2004[11]
bj = min{b.; (b, +0,5. h,)} se b.>b,
= min{b,; (b + 0,5. h)}  se b, < b,

O ECS8 propde ainda uma alternativa a adocdo da armadura calculada através da equacao

(13), onde a integridade da ligacdo apés fendilhacéo diagonal podera ser assegurada pela armadura
horizontal de confinamento:

a) nos nos interiores
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Ash . fywd = YRa (Asl + ASZ) 'fyd(l - 0:8 -Vd) (14)

b) nos nos interiores

Ash . fywd = YRa - ASZ . fyd(l - 0'8 -Vd) (15)

Em ambos os casos, a armadura vertical do pilar que atravessa o nd devera cumprir o

seguinte critério:

Asv,i = (2/3) -Ash . (hjc / hw) (16)

Quanto a amarracé@o e emenda de vardes, o Eurocodigo 8 refere que nas estruturas de classe
de ductilidade elevada, o comprimento de amarracdo de vardes amarrados no interior de ligacdes
pilar/viga deve ser medido a partir de um ponto no vardo a uma distancia de 5ds. da face do né, de

forma a ter em conta a extenséo da zona plastificada por deformacdes ciclicas pés-elasticas.

O Eurocédigo 8 impde ainda os seguintes limites ao didmetro dos var8es longitudinais das

vigas que atravessam as ligacdes pilar/viga, ds., de forma a impedir roturas de aderéncia:

a) paraligagdes pilar/viga interiores:

d 7,5. 1+08.v
ﬂ > fctm . cf (17)
hc VRa - fyd 1+ 0175 . kD - P /pmax
b) para ligacdes pilar/viga exteriores:
dbL 715 . fctm
> =" (14+08. vp) 18
h¢ YRa - fyd ¢ (18)

Em que:

h. — largura do pilar na direcdo paralela aos vardes;

f.em — valor médio da resisténcia do bet&o A tracao;

fya - valor de célculo da tens&o de cedéncia do aco;

v, — esforgo normal reduzido de célculo no pilar, considerado com o seu valor minimo para a situacéo

de projeto sismica;
k, — coeficiente funcéo da classe de ductilidade (1 para DCH e 2/3 para DCM);

p' —taxa de armadura de compressao da viga que atravessa o no;
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Pmax — taxa maxima admissivel de armadura de tracao;

yra — CoOe€ficiente de incerteza do modelo relativo ao valor de calculo das resisténcias, considerado
igual a 1,2 ou 1,0 respetivamente para a classe DCH e para a classe DCM devido a sobrerresisténcia

por endurecimento das armaduras longitudinais da viga).

Analisando a abordagem adotada pelo EC8 e os estudos documentados ao longo deste
capitulo compreende-se a relevancia da pormenorizacao e da quantidade de armadura nas ligacoes,
fundamentais para garantir um bom desempenho sob agbes ciclicas. Estes estudos continuam a
influenciar as normas e praticas de engenharia atuais, contribuindo para o projeto de estruturas mais
seguras e resilientes face a eventos sismicos. Na proxima seccdo deste capitulo, serdo explorados
aspetos relevantes relacionados com a analise e dimensionamento destas ligacbes, através de
modelos de calculo explicito, como os modelos de escoras e tirantes e modelos de campos de

tensoes.

2.5.2 MET e MCT para ligacdes pilar/viga

Desde o inicio do estudo do comportamento das ligacdes pilar/viga que véarios autores tém
procurado modelar e prever o seu comportamento. Dado que estas regifes exibem distribuicdes de
tensBes nao lineares, nas quais a hipétese de Bernoulli ndo se aplica, a utilizacdo de modelos de
escoras e tirantes e/ou modelos de campos de tensdes discretos demonstrou ser vantajosa, devido a

simplicidade destes métodos.

Em 1987, Schlaich et al. [6] publicaram um relatério com o objetivo de documentar e divulgar
0 uso de modelos de escoras e tirantes para o dimensionamento de regides de descontinuidade.
Nesse relatério, varias configuracbes de modelos foram propostas para ligacdes de extremidade de
cobertura sujeitas a momento de abertura, baseados em pormenorizagBes usadas na época (ver
Figura 2.35).

a) / U ¢ r —— =

Figura 2.35 - Modelos de escoras e tirantes e pormenorizagdes correspondentes para ligacdes de canto em

porticos sujeitas a momento de abertura (adaptado de [6])

Embora algumas das pormenorizagcdes/modelos propostos fossem de dificil aplicagcao pratica
e ndo tivessem sido comparados com resultados experimentais, o autor destacou a versatilidade e

aplicabilidade deste método na analise e dimensionamento destas regides.
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Os modelos ilustrados na Figura 2.36 representam duas abordagens simples de concretizar o
encaminhamento das tensdes no interior de uma ligacdo de extremidade. A implementacdo destes
modelos, mesmo com o uso de placas de ancoragem na extremidade da armadura, suscita diversos
problemas relacionados com o comportamento da ligagdo, incluindo o elevado nivel de compressao

na diagonal e outros, abordados com maior detalhe no capitulo anterior deste trabalho.

.
w( M
AN

Figura 2.36 — Modelo com desvio simples a esquerda e Modelo com escora diagonal a direita (adaptado de [4])

Como alternativa ao desvio duplo do campo de compressdes, o modelo ilustrado na Figura
2.37, por meio da introducdo de um tirante diagonal na zona interior da ligacdo, permite um desvio
gradual do campo de compressdes, reduzindo a solicitagdo da armadura de flex@o principal do pilar e
da viga. Vérios autores estudaram pormenorizacfes com a mesma configuracdo que esta proposta
experimentalmente ([17], [19]) e concluiram que era eficaz na melhoria do comportamento da ligacéo,

embora os coeficientes de eficiéncia obtidos nos provetes testados continuassem a ser inferiores a 1.

b= T

. i
! 3

Figura 2.37 — Modelo com desvio gradual das compressées (adaptado de [4])

Para evitar tensbes de compressao demasiado elevadas no interior da ligacdo, diversos
autores estudaram um modelo de desvio de compressfes distribuidas ao longo de toda a regiao
interior da ligagcdo, designado de modelo de trelica. Este modelo é materializado através de uma
malha de estribos e cintas no interior da ligacdo (ver Figura 2.38). A implementacdo de
pormenorizacbes com esta configuracdo obteve resultados experimentais satisfatorios, com
coeficientes de eficiéncia superiores a 1, conferindo ndo s6 a resisténcia necessaria a ligacdo, como
também melhorou o seu comportamento quando sujeita a agfes ciclicas, devido ao confinamento

proporcionado pela armadura ao betdo no interior da ligagéo.
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Figura 2.38 — Modelo de trelica (adaptado de [4])

E ainda possivel admitir um comportamento misto, resultante da combinacio de dois
mecanismos de transferéncia de tensdes (modelo hiperestatico). O modelo correspondente esta
ilustrado na Figura 2.39 e representa uma combina¢do do modelo da escora diagonal com o modelo
de trelica. A aplicabilidade deste modelo serd analisada com maior detalhe mais a frente neste
trabalho.

M| MI/

=
°B

A A

Figura 2.39 — Combinag&o do modelo de trelica com o0 modelo da escora diagonal (adaptado de [4])

Os modelos apresentados acima garantem apenas o equilibrio de forcas no interior do
elemento. No entanto, em 1999, Hwang e Lee [27] introduziram o conceito de softened strut-and-tie
models (SSTM) como um método para determinar a resisténcia de elementos de betdo armado
baseado nos modelos de escoras e tirantes simples, que respeitavam ndo sO as condi¢cdes de
equilibrio, mas também garantiam a compatibilidade de deformagfes e consideravam as leis
constitutivas dos materiais. Estes autores estudaram a aplicacdo destes modelos para determinar a
resisténcia das ligacdes pilar/viga de extremidade e os resultados obtidos tenderam a subestimar a
capacidade real das ligac8es para niveis de esfor¢cos baixos e a sobrestimar para niveis de esforgos
elevados. Os modelos estudados incluiam os modelos mistos trelica-escora diagonal considerando a

adocdo de estribos e cintas ou apenas cintas, como ilustrado na Figura 2.40

AN —t6—\
G -D+—-=C;
cos@

Figura 2.40 — Modelos estudados por Hwang e Lee, adaptado de [28]
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Outros autores tentaram quantificar a resisténcia de ligagGes pilar/viga, tendo em conta as
condicdes de compatibilidade, mas de forma mais simplificada ([29] [30]), evitando o esforco de
célculo necessario no método proposto por Hwang e Lee, que s6 seria viavel com o uso ferramentas
calculo computacional, deixando este de ser um método rapido e simples para dimensionar e avaliar
0 comportamento destas regifes. Nesse sentido, Vollum e Newman [31] apresentaram um modelo de
escoras e tirantes ilustrado na Figura 2.41, também baseado no modelo misto trelica/escora diagonal
para avaliar a resisténcia de ligacdes pilar/viga sujeitas a acdes monotdnicas. Este modelo foi

calibrado com as expressdes empiricas (19) e (20).

wisinf

Figura 2.41 - Modelos estudados por Vollum e Newman (adaptado de [31])

O modelo desenvolvido é de facil utilizacdo, uma vez que os Unicos parametros necessarios
sdo as dimensfes da ligacdo, a pormenorizagdo de armaduras da viga que se prolongam para o
interior da ligacdo e a resisténcia a compressdo do betdo, o que, ao mesmo tempo, resulta num
campo de aplicacdo limitado para estas expressfes. Ainda assim, estes modelos revelam-se
interessantes dada a boa correspondéncia com os resultados experimentais.

v, = 0.6248 (1 +0.555 (z _ %)) boh, F. (MPa) (19)

hy, (20)
Vi <0.97bh.+/f'. [ 1+ 0555 (2 —h—) <133 b.h.\/f'. (MPa)
(4

Nestas expressoes, 3 representa um fator que varia de acordo com a pormenorizagédo das
armaduras, hp € hc representam a altura da viga e do pilar respetivamente, be representa a largura
efetiva da ligagdo e fc a resisténcia & compressdo do betdo medida por testes em amostras

cilindricas.

Recentemente Fardis ([32], [33]), motivado pela persistente falta de consenso na comunidade
cientifica em relacdo aos modelos utilizados para ligacdes pilar/viga, tanto interiores como de

extremidade, apresentou um modelo que resulta da combina¢éo dos modelos de escoras e tirantes e
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a Modified compression field theory. Este modelo foi calibrado com base em resultados de ensaios
realizado em 389 ligac6es de extremidade e 277 ligac8es interiores.

O método apresentado por Fardis, foi 0 método adotado no documento provisério da nova
geracao do Eurocddigo 8 e fib Model Code 2020 e contempla uma analise através de dois modelos
com niveis de aproximacéo diferentes. O primeiro nivel de aproximacao (LoA-1) baseia-se apenas no
equilibrio, utilizando os modelos de escoras e tirantes simples, enquanto o segundo nivel de
aproximacado (LoA-2) considera campos de tensdes distribuidos e efeitos como a influéncia do betéo
fendilhado.

Nivel de aproximacao 1 (LoA-1)

No primeiro nivel de aproximacdo, o autor propde quatro modelos de escoras e tirantes
simples. Os modelos devem ser utilizados consoante a pormenorizacdo em estudo, e estimam a
resisténcia ao corte da ligacdo. Os modelos de escoras e tirantes mencionados estéo ilustrados na
Figura 2.42.
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Figura 2.42 - Modelos de escoras e tirantes para: (a) ligagfes sem armadura ou esforgo axial no pilar; (b)
ligagBes com apenas armadura horizontal e sem esforgo axial no pilar; (c) ligagdo com apenas armadura vertical

e/ou esforco axial no pilar; e (d) ligagdo com armadura horizontal e vertical ou esfor¢o axial no pilar [32]

De acordo com este modelo, em ligacdes sem qualquer armadura no interior, a transmissao

dos esforgos € feita apenas através de uma escora diagonal.

Em liga¢des com apenas armadura horizontal no interior da liga¢do e onde n&o existe esfor¢co
axial no pilar ou este assume um valor muito baixo, aplica-se o0 modelo (b) da Figura 2.42. Neste
modelo, o tirante horizontal permite o desvio do campo de compressdes diagonal, diminuindo a
solicitacdo da escora diagonal original. Em ligacbes com apenas armadura vertical e/ou esfor¢o axial
no pilar, aplica-se o modelo (c) da Figura 2.42. Neste modelo, é a armadura vertical que passa a

permitir o alargamento do campo de compressoes.
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Para ligagcBes que admitem a presenca de armadura vertical e armadura horizontal e/ou

quando pilar esta submetido a esfor¢o axial, 0 modelo a adotar é o modelo (d) da Figura 2.42.

No primeiro nivel de aproximacao a resisténcia a compressdo uniaxial do betdo deve ser
reduzida apenas tendo em conta o fator n (brittleness factor) uma vez que os modelos de escoras e
tirantes simples nao tém em conta extens6es ou deformagdes. A resisténcia a compresséao efetiva do

betdo &, por isso, calculada através da equacao (21).

fc,ef =nfe (2 1)

De acordo com o MC2010, o fator 1, é determinado pela equacao (22), em que f, representa

a resisténcia a compressao do betdo

(22)

W] =

"=(%)51

Nivel de aproximacado 2 (LoA-2)

No segundo nivel de aproximagéo, o autor assume uma malha de armadura distribuida no
interior da ligagdo e um campo de tensdes disperso pela mesma, ao contrario do que acontecia no
primeiro nivel de aproximacéo, onde as tracdes e compressfes estavam concentradas em tirantes e

escoras.

Neste modelo, o interior da ligacdo é dividido em trés zonas que desempenham funcgbes
distintas. A ligacdo € assim composta por uma banda central que se estende de um lado ao outro da
ligagdo, identificada como “zona B” na Figura 2.43, com uma inclinacdo 6 em relagdo a vertical, e
duas zonas nos cantos da ligacdo, identificadas como “zonas A”. A “zona B” representa a regido que
contém a escora principal; no entanto, o campo de compressao pode dispersar-se pela “zona A”, se

necessario.

INFAS,

N heotd
>4 K
Ni+AD, J L N+AQ, N+AL.,
Ve — 64

- B 7
| v h(cotB-cotb)

htarg hitans-tand)

NFAG,

(a) (b)
Figura 2.43 — Modelo LoA-2 proposto por Fardis [32]
De acordo com este modelo, a resisténcia ao corte da ligagdo (Vrn) passa a ser calculada

através da equacao (23).
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VRh = max (Vh,crack: VRh,min + VRh,MCFT) (23)

Nesta equagao, V}, rack representa a resisténcia minima da ligagéo, correspondente a “carga
de fendilhacdo”, atingida quando a tensao de tracdo principal alcanca a resisténcia maxima a tracao
do betéo, fe. O termo Vyymin fOi introduzido por Fardis como uma resisténcia minima a adicionar a
VrnMcrr: UMa vez que o modelo proposto ndo admite qualquer resisténcia para ligagdes sem

armadura.

O termo Vpymcrr, Na equacgdo (23) € obtido a partir de dois conjuntos de equagdes
alternativos, dependendo da relacdo entre o angulo do campo de compressfes (68) e o angulo da

diagonal da ligacéo (B).

Neste modelo o autor admite que a zona B atinge a resisténcia a compressao efetiva do
betdo, que passa a ser calculada de acordo com a modified compression field theory e depende, por
isso, do estado de extensédo transversal de tracdo (€1) a que esse betdo esta sujeito. A resisténcia a
compresséo efetiva é calculada pela equacéo (24), onde paradmetro x, traduz o efeito do compression

softening.

fc,ef =Nk fe (24)

O autor propbe a utilizacdo da equacédo (25) quantificar este efeito em ligagcdes sujeitas a
acbes monotonicas. Em casos de andlise de ligagdes submetidas a agbes ciclicas e alternadas, o
autor admite a existéncia de deterioracdo de resisténcia ao corte da ligagcéo e, por isso, esta passa a
ser calculada através da equacao (26).

1 (25)
= <1
Kemono =157 55, =

. 1 <1 (26)
&Y T 15(1.2 + 55¢)

Como mencionado anteriormente neste trabalho, os modelos de campos de tensdes nao
calculam campos de deformacdes e por isso o autor parte do principio de que a as tensfes principais
tém a mesma direcdo que as extensfes principais. Assim, o valor de g pode ser calculado

assumindo um valor para as extensdes principais. O MC2010 propde o valor de e, = —0.002.
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3.1 Consideracdes Iniciais

Neste capitulo pretende-se estudar o comportamento de ligagdes pilar/viga, chegar a um
melhor entendimento dos fenédmenos envolvidos na transferéncia das tensfes no interior destes
elementos e perceber de que forma influenciam o comportamento global da estrutura, através da
andlise de um caso de estudo idealizado para este efeito.

O estudo desenvolvido na presente dissertacdo foi baseado em andlises numéricas néo
lineares utilizando o software de elementos finitos EvalS [3], desenvolvido por Ferreira [34]. O EvalS é
um programa de analise plana de estruturas desenvolvido especificamente para a andlise através de
modelos de campos de tensfes continuos que incorpora elementos finitos unidimensionais para
simulacdo das armaduras e elementos finitos triangulares com um ponto de integracdo de Gauss,
CST (Constant Strain Triangule), para simular o comportamento do betdo. Neste programa, a

resolugdo ndo linear das equacdes ¢é feita através do método de Newton-Raphson modificado.

3.2 Caso de Estudo

O caso de estudo proposto nesta dissertacdo refere-se ao dimensionamento e andlise do
comportamento de um portico de betdo armado, sujeito a deslocamentos impostos forma repetida e
alternada. O poértico em questdo esta ilustrado na Figura 3.1 e é constituido por uma viga
[0,30mx0,60m] com um comprimento de 7 metros e um pilar [0,3mx0,6m] com um comprimento de 3

metros. Considerou-se a utilizacdo de betdo C30/37 e aco A500 para as armaduras.

3,00

— TV T
L L
1 7,00 a
A A
5 &

Figura 3.1 - Caso de estudo
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A viga do poértico foi pré-dimensionada respeitando o critério de esbelteza, correntemente
utilizado em edificios para um controlo indireto da deformac&o em estado limite de servico, de L / h =
10a12.

Para o célculo da armadura longitudinal da viga, seguiu-se um critério de limitacdo de
momento reduzido, adotando-se p = 0.2, 0 que corresponde a uma taxa de armadura de p = 1.07%.
Foi adotada a mesma armadura para resisténcia ao momento fletor negativo e positivo (f=1),

resultando numa taxa de armadura total na secgdo de piot= 2.14%.

A forca nas armaduras correspondente ao momento maximo resistente aplicado na secc¢éao foi
calculada considerando, de forma simplificada, o brago entre as forgas do binario z = 0,9d, onde d
representa a altura Gtil da seccdo. Adotou-se As(3$20 + 2¢25) = 19,24cm? com a pormenorizacao

ilustrada na Figura 3.2.

0,08, 0,08

0,60

Figura 3.2 - Pormenorizacdo de armaduras adotada na viga

A armadura de esforco transverso adotada foi calculada seguindo o principio de
dimensionamento por capacidade real. O esforgo transverso maximo atuante foi calculado através da
equacao (27), onde Mra1 € Mrdp2 representam o momento resistente nas extremidades opostas dos
elementos estruturais, La 0 comprimento entre rotulas plasticas e yg; 0 coeficiente de
sobrerresisténcia para o qual se tomou o valor de 1.0, proposto pelo EC8 para edificios de ductilidade
média.

Mpg1 + Mpa,
Vea =Yra———— (27)

Lcl
O esforgo transverso atuante estimado para a seccdo mais desfavoravel da viga foi 129,41 kN
e do pilar foi 306,74kN. Assumindo a inclinacdo da escora no mecanismo de trelica 6 = 45°, adotou-se
uma armadura distribuida de esforco transverso de Asws($8//0,125) = 8,04 cm2/m para a viga e
Aswis($10//0,10) = 15,7 cm?/m para o pilar.

Neste estudo, ndo foi aplicado o principio de “pilar forte — viga fraca”, de modo a obter-se uma
melhor interpretac@o dos resultados. Por esta raz&o foi adotada a mesma geometria e armadura de
flexao para a viga e para o pilar.
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Dado que a armadura da viga é composta por vares com diametro de 25 mm, o diametro de
dobragem a utilizar, a fim de evitar danificar a armadura, conforme especificado no EC2, deve ser
superior a 7 vezes o diametro do vardo (175mm). Neste caso, € necessario adotar o valor minimo do
didmetro de dobragem estipulado pelo EC2 (360mm) para evitar a rotura do betdo, conforme
determinado através da equacéo (28), onde F,, representa o valor de calculo da forca de tracdo no
inicio da parte curva do vardo, a, representa metade da distancia entre eixos de vardes, ou para

vardes de extremidade, a distancia da face exterior ao eixo do varao.

@ = F (1 + 1) ! 28
mmin = bt ap 20 de ( )

A pormenorizagdo final das armaduras nos elementos adjacentes a ligacdo encontra-se
representada na Figura 3.3. A armadura de flexdo da viga foi dobrada para o interior da ligacdo e a

armadura longitudinal do pilar foi dobrada para fora do plano representado.

b=

Figura 3.3 - Pormenoriza¢do de armaduras nos elementos adjacentes a ligagdo

3.3 Modelacédo do Comportamento dos Materiais

Neste subcapitulo, serdo abordados os aspetos relevantes relacionados com o
comportamento e a modelacdo da resposta dos materiais constituintes do elemento estrutural em

estudo, com um foco especial no comportamento ciclico do aco e do betéo.

O comportamento do betdo sob compressdo uniaxial num ensaio monotonico pode ser

caracterizado pelo gréafico tensao-extensao ilustrado na Figura 3.4.

Nesse diagrama tensdo-extensdo, sdo evidentes os fendmenos caracteristicos do
comportamento deste material, como a reducao de rigidez antes de alcancar valor maximo da tenséo
de compresséo (fc), devido a fissuracédo por expanséao lateral, e o subsequente troco descendente de

amaciamento pds pico, até a rotura do material.
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Figura 3.4 - Diagrama tensdo-extenséo do betdo sob carregamento monoténico (adaptado de [35])

O comportamento apos atingir a tensdo maxima do betdo é relevante para a avaliagcdo da
ductilidade do elemento. A taxa de degradacdo do betdo pode ser caracterizada pela energia de
compressdo necesséria para destruir completamente o provete ensaiado (Gc¢) e é fortemente
influenciada pela presenca de armadura transversal de cintagem, que confere confinamento ao
material. As cintas, ao impedirem a expanséo lateral por efeito de Poisson, aumentam a capacidade
de deformacgdo axial do betdo. Isto permite ao betdo alcangar valores de extensdo Ultima muito

superiores aos 3,5 %o, definidos pelo EC2, sem reducéo significativa da capacidade resistente.

Em elementos de betdo armado, o comportamento do betdo entre armaduras e na zona de
recobrimento sdo distintos, o que afeta o comportamento global do elemento. O betdo de
recobrimento, por ndo estar confinado, tem uma baixa capacidade de deformacdo ap6s atingir o pico
de resisténcia, o que resulta, na maioria dos casos, no destacamento deste betdo quando os
elementos séo sujeitos a niveis de deslocamento elevados, como acontece durante a ocorréncia de
um sismo. Em elementos de betdo armado sujeitos a flexdo, o destacamento do betdo de
recobrimento ndo s6 reduz a zona em compressdo, mas também diminui a altura da seccéo,
influenciando a resisténcia, ductilidade e rigidez do elemento, podendo até alterar o modo de rotura,
passando de uma rotura ductil devido & cedéncia das armaduras para uma rotura fragil por

esmagamento do betdo comprimido.

Assim, para avaliar adequadamente a capacidade resistente e a ductilidade dos elementos de
betdo armado, é necessario distinguir o comportamento do betdo ndo confinado (betdo de
recobrimento) do betdo confinado (betdo no interior das armaduras). Além disso, é essencial

considerar a influéncia do grau de confinamento no comportamento do betéo.

Diversos modelos tedricos descrevem a lei de comportamento do betéo, incorporando o efeito
do confinamento através de armadura de cintagem. Neste trabalho, foi utilizado o modelo de Kent e

Park modificado [36], que é traduzido pelas expressdes (29) e (30).
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Para e, < 0,002 X k

2 X e &

_ 2
0,002 x k (0,002 X k) (29)

oczkxfcx[

Para e. > 0,002 X k
o, =kXxXf.,x [1—-2Z, x (g —0,002 % k)] (30)

com um valor minimo de 0,2 X k X f,

onde:
(31)
k=142
fe
05 (32)
I = ; ; -
3+029Xf,
mezxpvx\E—o,oozxk

em que as variaveis tém os seguintes significados:
€c — Extenséo longitudinal no betéo;
0. — Tensdo normal no betdo (MPa);
f. — Resisténcia a compresséo do betdo ndo confinado (MPa);
fsy — Tensao de cedéncia da armadura transversal (MPa);
p, — Razéo volumétrica da armadura transversal;
h — Largura do nucleo cintado (por fora das armaduras transversais);
s — Espacamento das armaduras transversais.

No ambito deste estudo, pretende-se modelar o comportamento do betdo confinado no
interior dos elementos estruturais e o eventual destacamento do recobrimento. Para o betdo néo
confinado (recobrimento), a tensdo residual de 0,2 x k X f., proposta pelos autores n&o foi
considerada, uma vez que, na maioria dos casos, o betdo é delaminado e deixa de contribuir para a
constituicdo do elemento estrutural. A representacdo dos graficos tensdo-extensdo de provetes de
betdo confinado e betdo ndo confinado, obtidos através do modelo de kent e park modificado, pode
ser observada na Figura 3.5. Estes graficos correspondem a um betdo com resisténcia a compressao
de 20 MPa.
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Figura 3.5 - Modelo de Kent e Park modificado para o diagrama de tensé@o-extensdo de betéo confinado e betédo

de recobrimento.

O comportamento do betdo, sob acdes ciclicas, € ilustrado na Figura 3.6. Comparado com o
aco, a influéncia da lei constitutiva do betdo no comportamento ciclico de elementos de betdo armado
é menos significativa. No entanto, constata-se que a envolvente monotdnica condiciona de certo
modo o comportamento do elemento (ou secg¢éo). Alteragbes nos caminhos de carga e descarga, por
outro lado, ttm um impacto pouco significativo na resposta do elemento estrutural. Portanto, ndo se
considerou necesséria a utilizacdo de modelos muito sofisticados para representar 0 comportamento

ciclico do betdo, devendo-se, no entanto, ter algum cuidado com a definicdo da sua envolvente.

Figura 3.6 - Diagrama tensfes-extensdes do betédo sob cargas ciclicas (adaptado de [37])

O software EvalS utiliza leis constitutivas dos materiais definidas a partir da associacao de
componentes reoldgicas simples. Isto atribui uma correspondéncia fisica a lei, evitando que esta seja
apenas uma lei matemética. Ferreira [34], através da associacdo de componentes reolégicas e molas,
em paralelo e em série, definiu as leis genéricas para os comportamentos histeréticos de cada

material (ver Figura 3.7).

I

Figura 3.7 - Lei de comportamento ciclico de um material definida pela associagdo de trés elementos

(mola+plastico) em paralelo [34]
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A lei de comportamento histerético do betédo utilizada neste estudo foi, portanto, definida
através de componentes reoldgicas de modo que a envolvente apresentada correspondesse a lei de

comportamento monotoénico do betéo definida pelo modelo de Kent e Park Modificado.

Este software incorpora ainda a lei que define o efeito de compression softening, definido pela

equacao (33), proposta por Vecchio e Collins [9], em que €1 é a extensao principal maxima.

1

= <1
a+be (33)

Ne

A resisténcia a tracao do betéo foi desprezada uma vez que se trata de um valor reduzido e

apresenta um comportamento de natureza fragil. Esta hipétese simplifica a analise sem prejudicar o
comportamento global do elemento.

Como mencionado anteriormente, o comportamento de elementos estruturais de betdo
armado apo6s a fendilhacéo do betédo é fortemente influenciado pelo comportamento das armaduras.
Portanto, a relacdo constitutiva das armaduras desempenha um papel preponderante na modelacao
precisa do comportamento de uma seccao de betdo armado, quando submetida a carregamentos

repetidos e alternados [35].

O comportamento caracteristico dos vardes de aco quando submetidos a carregamentos

ciclicos esta esquematicamente representado na Figura 3.8.

Endurecimento ciclico
isotrépico

Endurecimento

Patamar de
cedéncia

[ o
\"* Efeito de Baushinger
.
V
s )
Redugio do médulo de elasticidade

apés inversio

Endurecimento ciclico

isotrépico

Figura 3.8 - Caracteristicas principais do comportamento histerético do ago [35]

O comportamento histerético do aco difere significativamente do comportamento observado
em ensaios monotdnicos devido ao efeito de Baushinger, que resulta num diagrama néo linear para
tens@es inferiores as tensfes limite iniciais. Este efeito ocorre quando um vardo é tracionado até
atingir a fase de endurecimento durante a carga. A caracterizacdo adequada do efeito de Baushinger,

€ revelante na anadlise de estruturas sujeitas a a¢des ciclicas uma vez que reduz a dissipacao

histerética de energia em comparagdo com o comportamento elasto-plastico.

E de salientar que considerar um comportamento similar dos vardes de aco em tracéo e em

compressdo ndo tem em conta o problema da sua eventual encurvadura dos vardes comprimidos.
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Este fendmeno, agravado pelo efeito de Baushinger, pode afetar ndo apenas a capacidade resistente
dos elementos, mas também a sua ductilidade.

Neste estudo, assim como para o betdo, foi utilizada a lei de comportamento histerético do
aco proposta pelo EvalS, definida através da associacdo de componentes reoldgicas onde o0s
parametros introduzidos séo:

e E - Modulo de elasticidade

e fy— Tensdo de cedéncia

e Nj—numero de elementos em paralelo

e s — percentagem de descarga linear

e Ass—variacdo de extensdo para se atingir a extensdo maxima

Ferreira [34] comparou um ensaio ciclico de um provete de ago com os resultados obtidos por
aplicagdo do modelo mencionado. Os resultados estéo ilustrados na Figura 3.9, onde a preto esta

representado o ensaio experimental e a vermelho os resultados da aplica¢cdo do modelo.

Stress, f, (MPa)
> 8
~~——_

+1007 [/ Measured

0 05 1 1.5 2 25
Strain, €, (%)

Figura 3.9 - Comparacao entre modelo e ensaio ciclico

Para obter estes resultados, os parametros da lei utilizados por Ferreira foram E=200 GPa,
f,=325 MPa, N;=20, as=0,6 e As=7,5 mm/m. Devido & boa correspondéncia com o ensaio
experimental, estes mesmos paradmetros foram usados neste estudo, ajustando apenas a tensdo de

cedéncia do aco.

A aderéncia entre os varfes de aco e o betdo constitui um aspeto crucial para a transferéncia
eficaz das tensdes entre os dois materiais. Em casos correntes de dimensionamento de elementos de
betdo armado, quando é assegurado um comprimento de amarracdo adequado assume-se que 0s
dois materiais, betdo e aco, tém uma aderéncia perfeita entre si. No contexto deste estudo, que visa
simular o comportamento ndo linear do betdo armado, a consideracdo da aderéncia no modelo &

essencial para obter distribuicdes de tensdes mais realistas.

Para além de influenciar a distribuicdo de tensdes no interior do elemento, quando a tensao

de aderéncia entre a armadura e o betdo atinge o seu valor maximo, ocorre um escorregamento que
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introduz uma flexibilidade adicional na estrutura. Este fendmeno desempenha um papel importante ao

mobilizar as tracdes nas armaduras, mas também para ao condicionar a deformacdo na zona

comprimida.
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Figura 3.10 — Esquema da aplicacdo do elemento finito OD para simulagdo da aderéncia. a) Apenas ago “s”; b)
aco e aderéncia “b”; e ¢) ago + aderéncia + betdo “c” (adaptado de [34])

O software EvalS incorpora uma formulacdo que integra a deformabilidade associada a
aderéncia dos vardes. Neste software, por cada n6 de elementos unidimensionais (armadura)
coincidentes com os elementos finitos que simulam o betdo, é gerado um né adicional, com as
mesmas coordenadas. Estes dois nés sdo ligados através de uma mola (OD) que simula a
aderéncia/escorregamento das armaduras (ver Figura 3.10). Através desta metodologia, no
desenvolvimento deste estudo, foi utilizada uma relagdo de aderéncia rigido-plastica para a simulagao

do comportamento real de interacdo entre os vardes de aco e o betéo.

3.4 Andlise de Ligacdes Pilar/Viga

Neste capitulo, sdo analisados separadamente os efeitos das leis de comportamento dos

materiais e a sua influéncia na resposta da ligacéo pilar/viga em estudo.

De acordo com as conclusdes de Chaves [38], a influéncia do esforco transverso no
comportamento de uma ligagc&o pilar/viga com esta configuracdo ndo conduz a conclusfes distintas
do caso em que se considera apenas o momento fletor. Portanto, nesta fase do estudo, a regido da

ligacéo foi submetida apenas a momento fletor, simplificando assim a interpretacéo dos resultados.

O resumo das pormenorizagbes de armaduras utlizadas nos estudos descritos nos

subcapitulos seguintes esté representado na Figura 3.11.
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Figura 3.11 — Pormenorizac¢des estudadas
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A Tabela 1 sumariza os valores atribuidos as variaveis utilizadas em cada estudo. As
variaveis consideradas sdo: G (energia de compressao), fei (valor de célculo da tenséo de rotura do
betdo a compressao), parametros ‘a’ e ‘b’ da lei de Compression softening e fod (valor de célculo da

tensdo de aderéncia).

Tabela 1 — Variaveis consideradas

Estudo 1 2 3 4 5 6
Betéao d G 0 25 150 0 ) 00
eba.o et (Mpa.mm)

recobrimento ¢, (Mpa) 20 20 20 20 20 20
Betdo G o0 o0 150 o0 o -
interior (Mpa.mm)

(pilar e viga) | fca (Mpa) 20 20 20 20 20 20
Betédo G o o o o o
interior (Mpa.mm) 150

(ligagdo) | fea (Mpa) 20 20 20 20 20 26
Compression a 0 0 0 0.8 0 0
softening b 1 1 1 154,5 1 1
As* ©0 ©0 ©0 ©0 2,0 2,0
foa (Mpa)
As ©0 ©0 ©0 ©0 1,33 1,33

3.4.1 Estudo 1 - Modelo simples

Como termo de comparacao, neste estudo inicial é analisado o comportamento da ligagao
pilar/viga antes da introducdo das varidveis em estudo. Nesta andlise, adota-se um modelo
simplificado, com a pormenorizac¢éo ilustrada na Figura 3.12, onde se assume a continuidade da
armadura superior da viga para o pilar e aderéncia perfeita entre os vardes de aco e o betdo. Admitiu-
se ainda que o betdo utilizado apresenta um comportamento sem amaciamento apds atingir a tenséo

de pico.

2025+3920
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Figura 3.12 - Pormenorizacéo (a esquerda) e modelo (a direita) utilizados

Dado que neste modelo ndo foram introduzidas quaisquer fontes de degradacdo de
resisténcia, € esperado que o mesmo atinja o momento fletor de dimensionamento em ambas as
situagGes, momento de abertura e momento de fecho. Antecipa-se a formacéo de rétulas plasticas no

pilar e na viga, e um comportamento global dictil na resposta da estrutura.
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Para a pormenorizacdo adotada obteve-se os caminhos de carga e deformada ilustrados na
Figura 3.13.

MCT idealizados MCT continuos Deformada

Figura 3.13 — Comparacéo entre modelos idealizados e resultados obtidos

O modelo de elementos finitos demonstra uma distribuicdo das tensdes de compressao
proxima da esperada, resultando a formacao de rétulas plasticas tanto na viga como no pilar, quando
submetida a momento de abertura e momento de fecho.

Nos graficos ilustrados na Figura 3.14 e Figura 3.15, é possivel observar o comportamento da
ligacdo ao longo dos ensaios realizados. Quando submetida a momento de fecho, a ligagéo atinge o
momento resistente maximo estimado para a viga e para o pilar, concentrando toda a deformacéo
plastica fora da zona da liga¢é@o. O grafico mostra um aumento do momento fletor com uma rigidez

constante até a cedéncia das armaduras, seguido por um patamar perfeitamente plastico.
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Figura 3.14 - Grafico Momento-Rotagdo para momento de fecho (estudo 1)
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Quando submetida a momento de abertura, os elementos adjacentes a ligagao ndo atingem o
momento resistente estimado, apresentando um fator de eficiéncia de 0,9. Apos a analise dos
resultados, é evidente que existe a formagé&o da rétula plastica no pilar e na viga, sem que o interior
da ligacdo tenha condicionado a transferéncia das tensdes.
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Figura 3.15 - Gréafico Momento-Rotagdo para momento de abertura (estudo 1)

Ao analisar o caminho das tensdes de compresséo, verifica-se que, apesar de se ter admitido
que o modelo simplificado apresentado anteriormente é adequado para caracterizar a transmisséo de
tensbGes dentro da ligacdo, desde que se garanta um comprimento amarracdo suficiente para as
armaduras tracionadas, na realidade, a pormenorizagédo adotada requer a criagdo de um mecanismo
secundario de desvio das compressdes antes de chegar a armadura principal, como ilustrado na
Figura 3.16.

Figura 3.16 - Desvio do campo de compressdes devido a dobra da armadura de flexdo da viga

Este mecanismo resulta numa pequena reducédo do brago do binéario entre forcas internas, o
que leva a reducdo da capacidade resistente do elemento e a uma resposta ligeiramente menos

rigida da ligacdo, quando sujeita a este tipo de carregamento.

E importante salientar que, em casos em que seja adotada uma pormenorizacdo em que 0s
varfes da armadura longitudinal do pilar sejam dobrados no plano, este efeito ser4 amplificado,

resultando em fatores de eficiéncia ainda mais reduzidos.

3.4.2 Estudo 2 - Betdo de recobrimento

Conforme mencionado anteriormente, a degradacdo do betdo de recobrimento influencia o

comportamento das ligacdes pilar/viga e, por isso, o0 seu efeito deve ser considerado na modelacdo
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destas regides. Nesta fase do estudo, com o propésito de avaliar a influéncia deste fator na resposta
do elemento estrutural em questdo, considerou-se que o betdo no interior da ligacdo, como no interior
das cintas e estribos, comporta-se como betdo confinado, apresentando um comportamento sem
amaciamento pds pico. A lei de comportamento para o betéo de recobrimento foi definida através do
modelo de Kent e Park modificado.

Os elementos finitos que simulam o betdo, em particular os que simulam o betdo de
recobrimento, ndo conseguem desviar o campo de compressfes dado que a resisténcia a tracdo do
betdo é desprezada. Para simular de forma explicita o efeito do esmagamento do betdo de
recobrimento e evitar a instabilidade numérica local do modelo, prolongou-se a armadura transversal
até a superficie do elemento.

Figura 3.17 - Modelos de campos de tensdes (a esquerda) e modelo de escoras e tirantes (a direita) para o

estudo 2 — momento de fecho

A andlise da ligagédo sujeita a momento de fecho, com recurso ao método dos elementos
finitos, revelou o esmagamento do betdo na face inferior da viga. Ao alterar o caminho das tensdes
(ver Figura 3.17), este fendmeno é responsavel por uma reducdo consideravel da resisténcia deste
elemento, como demonstrado no grafico Momento-Rotacéo ilustrado na Figura 3.18, onde o “estudo
2” corresponde a analise realizada para o estudo deste fenédmeno sem ser considerada a influéncia
da armadura de compressdo e o acréscimo de tensdo maxima resistente do betdo confinado, na
resposta do elemento.
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Figura 3.18 — Grafico Momento-Rota¢do para momento de fecho (estudo 2)
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Nas mesmas condi¢cdes, quando submetida a momento de abertura, a ligacdo apresentou

uma degradacao notéria da sua resisténcia, observavel na Figura 3.19.

O esmagamento do betdo de recobrimento na face superior da viga resultou num desvio do
campo de compress@es, criando um mecanismo secundario de transferéncia de tensdes, semelhante
ao que ja ocorria na face esquerda do pilar devido a pormenorizacdo adotada para a armadura da

viga. Neste caso, a reducéo do braco do binario entre forcas internas foi o suficiente para induzir a
cedéncia das armaduras.
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Figura 3.19 — Grafico Momento-Rotagéo para momento de abertura (estudo 2)

Para niveis de rotagdo mais acentuados, constatou-se também o esmagamento do betdo de
recobrimento na face comprimida do pilar. Para uma compreensdo mais detalhada dos fendmenos
envolvidos, subdividiu-se o comportamento da ligacéo em trés fases.

Fase 1 Fase 2 Fase 3

Figura 3.20 — Modelos de campos de tensfes continuos (em cima) e modelo de escoras e tirantes (em baixo)

para estudo 2 — momento de abertura
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. A direcdo das tensdes e modelo de escoras e tirantes correspondente a cada fase estdo
ilustrados na Figura 3.20, onde na fase 1 se observa o mecanismo de resisténcia inicial, na fase 2, a
adaptacdo deste mecanismo ao esmagamento do betdo de recobrimento na face superior da viga e

na fase 3, uma nova alteracdo devido ao esmagamento do betdo de recobrimento na face do pilar.

No entanto, a ligacdo em andlise prevé a adocdo de uma quantidade consideravel de
armadura nas regides da viga e do pilar que se encontrao comprimidas. A adocéo desta armadura
minimiza a influéncia do esmagamento do betdo de recobrimento na resposta do elemento, uma vez
que impede uma alteracdo significativa da posi¢do da linha neutra no momento da ocorréncia deste

fenémeno.

3.4.3 Estudo 3 e 4 - Degradacao da resisténcia do betao

A degradacéo de resisténcia do betéo afeta a resisténcia e ductilidade dos elementos de

betdo armado. Por esta razdo, neste subcapitulo é analisada a influéncia da degradacdo da

resisténcia pds pico do betdo no interior do elemento em ensaios monoténicos.

Inicialmente, o betdo no interior do elemento foi definido com uma lei tensdo-extensdo com
amaciamento pos pico. Como resultado, em zonas da ligacdo onde seja atingida a tensdo de
compressdo maxima resistente, ocorre uma degradacdo do material e consequentemente da

estrutura. O material aco ndo apresenta diminuicao da resisténcia.

Numa segunda fase deste estudo, analisou-se a influéncia da degradacao de resisténcia que
resulta da presenca de fissuragdo, medida por extensdes transversais positivas, nos campos de
compressédo (compression softening). Para caracterizar este efeito, utilizaram-se os parametros a=0.8
e b=154.5, valores correspondentes a expressdo proposta por Vecchio e Collins, para betdes com
extensdo de pico de 2,2 mm/m, valor de referéncia do EC2.
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Figura 3.21 - Grafico Momento-Rotagdo para momento de fecho a esquerda e momento de abertura a direita
(estudo 3)

A resposta da estrutura, considerando a reducdo da tensdo resistente devido ao
esmagamento do betdo no interior da ligacdo, demonstrou um comportamento global ddctil. Apenas

guando sujeita a momento de abertura, 0 betdo atingiu a tensdo de compressdo maxima no interior
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da ligacao, revelando alguma degradacdo do betdo para niveis de rotacdo apds a cedéncia das
armaduras (ver Figura 3.21). A taxa de degradacdo depende da energia de fratura definida na lei
tensdo-extensdo do material, que é ajustada de acordo com o nivel de confinamento a que o betdo
esté sujeito.

O desvio concentrado das compressdes (quando sujeita a momento de abertura) através da
armadura de flexao do pilar e da viga resulta na formacdo de uma escora diagonal. O modelo de
elementos finitos reflete que esta pormenorizacéo leva a tensdes de compressao elevadas na zona
da escora diagonal, levando a degradacdo do comportamento da ligagcéo, tal como observado por

outros autores em estudos experimentais.

Quando sujeito a momento de fecho, a adocédo do raio de dobragem da armadura proposto
pelo EC2 permite a formagéo de uma escora larga onde a tenséo atuante ndo atinge a capacidade
resistente maxima do betao.

Ao introduzir o efeito da degradacgéo de resisténcia resultante da presenca de fissuragcao nos
campos de compressao, os resultados obtidos alteram-se drasticamente, evidenciando uma rotura
fragil em ambos os casos. Estes resultados estéo representados na Figura 3.22.
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Figura 3.22 — Grafico Momento-Rotagdo para momento de fecho a esquerda e momento de abertura a direita
(estudo 4)

Tal como observado por varios autores em ensaios de ligagbes sem armadura no seu interior,
0 modelo reflete que, quando sujeita a momento de fecho, a ligagcdo permite a mobilizacdo da
resisténcia total dos elementos adjacentes, no entanto, ndo confere a estrutura um comportamento
dactil e capacidade de dissipacdo de energia, um comportamento inadequado em estruturas sismo-
resistentes.

A Figura 3.23 compara o efeito do compression softening na ligacdo (ilustrado pela cor
avermelhada nos elementos finitos) sujeita a momento de fecho (Figura 3.23 (a) e (b) ) com o padréo
de fissuragdo obtido por Wang H. et al.[39] em ensaios que visaram estudar a influéncia do raio de
dobragem da armadura em liga¢cdes nédo reforcadas (Figura 3.23 (c)). Os resultados do provete
apresentado correspondem a adogdo de um raio de dobragem semelhante ao utilizado no caso em

estudo.
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(b)

6=0.005 6= 0.009 Provete 2-2 (r =165 mm)

Figura 3.23 — Comparacao do estudo 4 — momento de fecho, com resultados experimentais (Compression
softening — padréo de fendilha¢c&o[39])

Quando sujeita a momento de abertura, a ligacdo apresenta um modo de rotura, de natureza
fragil, previsto e observado por Nilsson et al. [17] para ligacdes sem armadura no seu interior,
designado por “diagonal tension crack failure”. A concentracdo de extensdes transversais a direcao
do campo de compressdes na ligacdo ocorre devido as tensdes de tracdo geradas pelo momento
fletor atuante, que ndo séo equilibradas pela armadura de flexdo. A Figura 3.24 compara o efeito do
compression softening na ligacéo sujeita a momento de abertura (Figura 3.24 (a) e (b)) com o modelo
idealizado por Nilsson et al. [17] para justificar a ocorréncia do modo de rotura mencionado (Figura
3.24 (c)).

@ (b)

6=0.004

Figura 3.24 - Comparacao do estudo 4 — momento de abertura, com resultados experimentais (Compression
softening — padrédo de fendilhac&o[17])

Qualitativamente, em ambos os casos (momento de fecho e de abertura), observou-se que o
modelo apresentou uma correspondéncia satisfatéria com os fendémenos observados
experimentalmente, no entanto, uma analise mais detalhada desta comparacédo sera conduzida na
seccdo 3.5 deste trabalho. O comportamento da ligacdo no decorrer do estudo 4 destaca a
importancia de considerar o efeito da fendilhagdo nos campos de compressédo durante a analise das

ligacdes pilar/viga, dado que a sua influéncia no comportamento global é significativa.
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3.4.4 Estudo 5 e 6 - Aderéncia aco/betao

No estudo da influéncia da aderéncia entre o betdo e os varbes de aco na ligagéo, utilizou-se
a pormenorizacdo de armaduras originalmente mencionada neste estudo e ilustrada na Figura 3.3.
Esta pormenorizagdo contempla o empalme da armadura superior da viga no interior da ligacdo. A
tensdo de rotura de aderéncia foa € 0 comprimento de amarracdo de referéncia In,qd, foram calculados

através das equacdes (34) e (35), propostas pelo EC2.

2
foa = 2250172 fua = 225X 11X 2 =3 MPa (34)

’

0 o, 20 435 (35)
=—X— = — X —— =
lyrqa 257 2 3 725 mm

Em que:
fzta — valor de célculo da resisténcia do betéo a tragédo

n, — coeficiente relacionado com as condi¢cdes de aderéncia e com a posicdo do vardo durante a

betonagem

1, — coeficiente relacionado com o didmetro do varao
6 — didmetro do varéo

g,q — tenséo cedéncia de calculo da armadura

Ao calcular o comprimento de sobreposicdo através da equacdo (36), admitiu-se «1=0,7 e
as=1,5, considerando a dobragem das armaduras e o facto mais de metade dos vardes serem

emendados na mesma secc¢do. Os restantes coeficientes ndo se aplicam ou assumem valor de 1.

lo = ayaazauasagly qq = 0,7 X 1,5 725 = 761,3mm (36)

O ECS8 estabelece que o comprimento de amarragao de armaduras em estruturas sujeitas a
acao sismica deve ser aumentado por um fator de 1,5 para considerar a degradagdo da aderéncia

nessas situacfes. O comprimento de sobreposicdo adotado foi 1142 mm.

Na Figura 3.25 encontra-se representada a pormenorizacdo de armaduras adotada para o
estudo da ligacdo sujeita a momento de fecho. A armadura transversal disposta ao longo do
comprimento de emenda tem a funcao de equilibrar as tensdes de tragdo que surgem no mecanismo
de transferéncia de tensdes entre varfes. Esta armadura foi determinada de acordo com a

metodologia proposta pelo MC2010.
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Figura 3.25 — Pormenorizacdo de armaduras utilizada no estudo 5

No modelo de elementos finitos, considerou-se a tenséo de aderéncia calculada através de
equacao (34) proposta pelo EC2. Esta tensdo de aderéncia foi afetada pelo coeficiente as=1,5 para
ter em conta a reducdo de aderéncia devido ao empalme de mais de 50% da armadura total, e
novamente reduzida por um fator de 1,5 para considerar a degradacdo da aderéncia em elementos
expostos a acgbes ciclicas (como proposto pelo EC8), resultando numa tensdo de aderéncia de
fo=1,33 MPa. Nas zonas curvas, onde as armaduras estéo sujeitas a forcas elevadas de compressao
transversal que aumentam o atrito entre os vardes e o betdo, a tensédo de aderéncia foi afetada pelo
fator as = 0,7 admitindo uma tenséo de compresséo transversal em estado limite Gltimo de 20 MPa.
Isto resulta na adogéo de fr= 1,9 MPa.
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Figura 3.26 - Grafico Momento-Rotagao (estudo 5)

Pela analise do comportamento da ligacédo, representado no grafico Momento-Rotagdo da
Figura 3.26, conclui-se que o comprimento de sobreposi¢do adotado € suficiente para assegurar a
transferéncia das tensdes entre os vardes, uma vez que a totalidade da for¢ca na armadura foi
mobilizada. Ao examinar os resultados ilustrados na Figura 3.27, observa-se uma maior solicitagdo
das armaduras transversais no topo da ligacdo, devido as tensGes de compressdo elevadas
resultantes da dobragem da armadura longitudinal do pilar para fora do plano. Este fendmeno indica
gue, a adogdo de uma maior concentragcdo de armadura na regido da dobra da armadura ir4 garantir

uma melhor transferéncia de tensdes entre os varoes.
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Figura 3.27 — Modelo de campos de tensdes continuo a esquerda e centro, e for¢a nas armaduras a direita
(estudo 5)

Quando sujeita a momento de abertura, adotando a pormenoriza¢do de armaduras ilustrada
na Figura 3.25, a ligagédo deve garantir o desvio do campo de compressdes na face superior da viga e
na face esquerda do pilar, através de um campo de compress@es concentrado na diagonal da
ligacdo. Este campo de compressdes devera ser desviado pela parte da armadura que passa dentro
da largura da escora. Com a tensdo de aderéncia limitada a 2,86 MPa na zona de amarragéo curva e
admitindo a largura aproximada da linha neutra de 150 mm, a forca maxima mobilizavel na armadura
pelo mecanismo de escora diagonal corresponde a F, =1 X® X fpq X xuv = 148,25kN, o que
corresponde a um momento resistente de aproximadamente 74,13 KNm. Neste caso, a adocao de um
mecanismo secundario como o modelo de trelica ilustrado na Figura 3.28, mencionado anteriormente,

permite equilibrar a restante forca atuante através da utilizagéo de cintas e estribos.

E importante relembrar que o EC8 prevé a necessidade de adotar este tipo de armadura no
interior de ligacdes pilar/viga, embora ndo exista um célculo explicito baseado num modelo concreto
para tal. Neste contexto, pretende-se validar esta abordagem de célculo através da combinacdo dos

dois modelos apresentados.

RN aF:

AFr = Fe-Fb

Figura 3.28 — Modelo de campos de tensdes discreto proposto

A forca de tracdo instalada nas armaduras quando estas entram em cedéncia F: (3320 +
2(25) totaliza 836,6 kN. Dado que a for¢ca mobilizada por aderéncia € F», = 148,25 kN, a diferenca

(AF: = 688,35 kN) sera equilibrada pela armadura distribuida no interior da ligacéo. A pormenorizagdo
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adotada para o desvio do campo de compressdes através do modelo de trelica contempla a adogao
de 16 ramos de estribos e cintas distribuidas no interior da ligacao.

_ AF, 68835
CAXA4AXf,, 4X4x435

Ay = 0,99 cm? (37)

Com base no resultado do calculo da quantidade de armadura necessaria, explicito na
equacdao (37), optou-se pela utilizacdo de 16 ramos de estribos e cintas com didmetro de 12 mm, com
a pormenorizacéo ilustrada na Figura 3.29.
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Figura 3.29 — Pormenorizacdo de armaduras utilizada no estudo 6

Observando o comportamento da ligacdo, através do grafico momento-rotacdo ilustrado na
Figura 3.30, verifica-se uma melhoria substancial do comportamento da ligacdo, onde através da
adocdo de armadura no interior da ligagcdo foi possivel atingir 0 momento resistente total (fator de
eficiéncia = 1). Esta alteracdo em relacdo aos resultados do estudo 1 é justificada pela alteracdo do
caminho das compressdes na zona do pilar.

Ao analisar os modelos de campos de tens@es continuos ilustrados na Figura 3.31, verifica-
se que a armadura no interior da ligacdo permite que as compressées sejam desviadas para a zona
da dobra da armadura de flexao da viga sem redugéo do brago entre for¢as internas, ao contrario do
modelo utilizado no estudo 1, em que a Unica armadura horizontal disponivel para o desvio do campo
de compressdes eram as cintas do pilar, que devido a sua posicdo, implicava que o desvio das
compressoes resultasse numa reducéo de braco.
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Figura 3.30 - Grafico Momento-Rotagao (estudo 6)
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Com base nos resultados obtidos verifica-se que o modelo de campos de tensdes discreto
utilizado que combina o modelo de escora diagonal com o modelo de trelica, revela uma boa
correspondéncia com o modelo de campos de tensdes continuos. O equilibrio da forca de tragdo AFt
foi assegurado pelas cintas e estribos distribuidos pelo interior da ligacdo o que permitiu ndo s6 a
mobilizagdo do momento resistente total, mas também uma dispersdo do campo de compressdes 0

que resulta em niveis de tens&o mais baixos no interior da ligagéo.
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Figura 3.31 — Modelos de campos de tensdes continuos (estudo 6)

Verificou-se, ainda, que a adocdo desta armadura no interior da ligacdo permite que a
transmissao da forca de tracdo na armadura de flexdo ocorra logo a entrada da ligacéo, reduzindo a
penetracdo da cedéncia das armaduras no seu interior. Ao alcancar este resultado, a ligacdo estara
sujeita a um nivel menos elevado de extensdes de tracdo, permitindo uma maior eficacia na
transmissao das tensdes de compressao. Isto melhora também a aderéncia entre os vardes e 0 betao
nesta regiao.

3.5 Comparacgédo com resultados experimentais

Neste capitulo pretende-se validar os modelos utilizados e perceber de que forma os
parametros definidos refletem o comportamento real dos elementos estruturais.

Na universidade de Hong Kong, S. Mogili e J. S. Kuang [26] conduziram uma campanha de
ensaios de ligacdes pilar/viga de cobertura de extremidade. A configuracdo geral do ensaio esta
apresentada na Figura 3.32.

A configuracdo de ensaio utilizada testa a ligagdo na posicdo horizontal, e o
deslocamento/forga é imposto através de um atuador conectado as extremidades da viga e do pilar.
As condi¢cdes de fronteira necessérias sdo aplicadas no ensaio para simular o comportamento real de
uma ligacao pilar/viga de extremidade de cobertura, integrada numa estrutura em poértico. As
extremidades do pilar e da viga séo consideradas pontos de inflexdo na estrutura real. O esforco axial

aplicado a viga e ao pilar € considerado na analise dos resultados.
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A histéria de carga consiste na aplicacdo de cargas ciclicas alternadas entre momento de
abertura e momento de fecho conforme representado na Figura 3.32. O deslocamento inicial tem uma
amplitude de 1,5 mm entre picos de deslocamento, ao qual se sucedem aumentos até a rotura do

elemento.
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Figura 3.32 — Configuragéo do ensaio de Mogili (& esquerda) e histéria de carga (a direita) [26]

Mogili [26] apresenta os resultados do seu estudo na forma de graficos momento fletor/drift
(onde o drift é definido como o deslocamento imposto pelo atuador na diagonal, dividido pelo
comprimento da viga). Os resultados do provete KJ-N1 serdo usados para comparacao e validagéo

dos resultados obtidos pela modelagcao numérica efetuada neste trabalho.

O provete KJ-N1 é caracterizado por ter a mesma geometria e quantidade de armadura no
pilar e na viga, bem como a mesma quantidade de armadura positiva e negativa. Em ambos os casos
(pilar e viga), a armadura longitudinal positiva € dobrada no interior da ligacdo, com um raio de
aproximadamente 60 mm. O prolongamento do vardo apés a dobragem tem um comprimento de 400

mm, condicionado pelas dimensdes da ligagéo.

O dimensionamento da armadura dos provetes foi realizado de forma a garantir roturas no
interior da ligacdo antes da formacao de quaisquer rétulas plasticas na viga ou no pilar, uma vez que
0 objetivo do estudo era analisar e prever a capacidade resistente das ligagdes. As caracteristicas do
provete KJ-N1 estdo resumidas na Tabela 2 e Tabela 3 e a pormenorizagdo de armaduras encontra-

se esquematizada na Figura 3.33.

Tabela 2 — Armadura utilizada do provete KJ-N1

Viga ‘ Pilar ‘ Capacidade resistente Ligacdo |
As As* As As* Closing Opening Ash As¥
3420 3420 3420 3420 132 kNm -112 2R 3410 2R 3410

Tabela 3 — Geometria do provete KJ-N1

| Geometria |

Viga Pilar
0,3x0,3[m] 0,3x0,3[m]
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Figura 3.33 — Pormenorizagdo de armaduras para o provete KJ-N1 (adaptado de [26])

O betéo utilizado apresentou uma resisténcia média a compresséo em provetes cilindricos de
36,8 MPa e resisténcia a tracdo de 2,7 MPa, enquanto o a¢o utilizado para os vardes de 10 e 20

milimetros de diametro apresentou uma tensao de cedéncia de 526 MPa e 556 MPa, respetivamente.

Através da distribuicdo de tensBes no betdo e esforco axial nas armaduras obtidos pelo
modelo de elementos finitos definiram-se os modelos simples de escoras e tirantes ilustrados na
Figura 3.34 e Figura 3.35, que pretendem evidenciar os principais efeitos observados no ensaio

experimental.

Quando sujeita a momento de fecho, verifica-se através desta analise, a formacgdo da escora
diagonal no interior da ligacdo como mecanismo principal de transferéncia de carga, no entanto a
presenca de armadura distribuida na ligacdo permite um alargamento do campo de compressdes
diagonal e uma menor solicitacdo das tensdes no betdo. A adocgdo desta armadura melhora
consideravelmente o comportamento da ligacdo, uma vez que foram adotados raios de dobragem de
vardes reduzidos conduzindo a concentracdo das tensfes de compressdo devido a reducdo da
largura da escora. Ainda assim é esperada a ocorréncia de uma rotura fragil por esmagamento do

bet&o no interior da ligagao.

1
| e

Figura 3.34 — Modelos de escoras e tirantes (momento de fecho)

Quando sujeita a momento de abertura, verifica-se a mobilizacdo de dois mecanismos de
transferéncia de carga, aproximando-se do modelo misto trelica/escora diagonal. Tal como observado

na seccao 3.4.4, a adocdo de armadura horizontal e vertical distribuida na ligagdo permite a
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distribuicdo e alargamento do campo de compressfes por uma maior area com 0 objetivo de obter

uma melhoria de comportamento em relagdo ao mecanismo de escora diagonal simples.

NS

N

S NN
Figura 3.35 - Modelos de escoras e tirantes (momento de abertura)

Utilizando o modelo de campo de tensdes discreto proposto na seccdo 3.4.4 deste trabalho,
desta vez para avaliar a capacidade resistente da ligacdo, verifica-se que, com a armadura
disponivel, é possivel equilibrar uma forca de tracdo maxima F=271,98 kN, o que corresponde a
aproximadamente um momento fletor de 68 kNm, indicando uma boa correspondéncia com a carga
Ultima observada experimentalmente. Esta estimativa sugere que quando sujeita a momento de
abertura se verifique ndo sé tensGes de compressdo elevadas na zona da escora diagonal, mas
também um défice de comprimento de amarragdo da armadura de flexdo do pilar e da viga, levando

ao escorregamento destes vardes.

De acordo com o autor, o provete KJ-N1 demonstrou um comportamento histerético estavel
sem efeito de pinching até 0,3% de deslocamento (drift) e comegou a demonstrar escorregamento
dos vardes a 1% de drift, resultando numa quebra acentuada da rigidez, como observado no grafico
da histerese deste provete na Figura 3.36. Foi observado o inicio da forma¢&o de fendas diagonais
para niveis de 0,8% e 1,6% de deslocamento para momento de abertura e momento de fecho,
respetivamente, e a formacdo de fendas de tamanho significativo a 2% e 2,8% para momento de
abertura e momento de fecho, respetivamente. O provete resistiu a um momento fletor maximo de

112,9 kNm quando sujeito a momento de fecho e 69,8 kKNm quando sujeito a momento de abertura.

CLOSING
G s S e e
120 4

90 4

Bending moment (kNm)

Drift %

OPENING 90 1

Moment Capacity 12

Figura 3.36 — Grafico Momento fletor — drift resultante do ensaio experimental (provete KJ-N1) [40]
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No modelo numérico de elementos finitos realizado verificou-se que a quebra de rigidez
devido ao escorregamento das armaduras ocorreu para niveis de drift préximos de 1,5%, enquanto o

ensaio experimental mostrou que esse fendmeno ocorreu para niveis de drift proximos de 1%.

O valor méximo da tensdo de aderéncia usado neste modelo foi calculado de acordo com o
MC2010, que tem em consideracdo parametros que dependem da rugosidade dos vardes (n1), do seu
didmetro (ns), da tensdo de cedéncia do ago (ns), das condi¢cbes de aderéncia (n2), e da resisténcia a
compresséo do betdo, para definir um valor base fvo para a aderéncia. Este valor é amplificado com o
confinamento garantido pelo bet@o envolvente dos vardes, az, pela presenca de varfes transversais

confinantes, az e pela compresséo transversal p, para obter a aderéncia maxima.

A degradacao excessiva da aderéncia mostrada pelo ensaio experimental pode ser justificada
pela ma qualidade do betdo na envolvente das armaduras. O protétipo ensaiado por Mogili, que
possui dimensdes relativamente reduzidas, resulta num espacamento reduzido entre os varfes o que
dificultou a acomodacdo de toda a armadura no interior da ligacdo como pode ser observado na
Figura 3.37. Isto resulta, numa baixa qualidade do betdo nessas regifes, o que ndo permite a
transferéncia eficaz de tensbes entre os varbes e o betdo envolvente. Prevé-se também que o
fendmeno observado possa ainda ter sido agravado pela utilizagdo de grandes quantidades de
material de fixacdo de extensOmetros nas armaduras e pela adog¢do de raios de dobragem das
armaduras, inferiores ao raio estipulado pelo regulamento. Esta Gltima caracteristica, além de reduzir
a espessura da escora diagonal, propicia o esmagamento do betdo junto a dobra do vardo devido as
tensbes de compresséo elevadas que sdo geradas. Juntos, estes fenémenos podem levar a um fator
de degradacdo da aderéncia para elementos submetidos a acfes ciclicas, superior a 1,5 como é

proposto pelos regulamentos.
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Figura 3.37 — Padréo de fissuragdo experimental [26] (& esquerda) e armaduras [40] (a direita)
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Apos a calibragdo do modelo, devido ao efeito que se acredita ter origem, principalmente, na
pormenorizacdo e geometria adotadas, a sua resposta apresentou, em geral, uma boa
correspondéncia com 0s ensaios experimentais (ver Figura 3.38), reproduzindo com alguma exatidao
a carga Ultima resistida pelo provete ensaiado. Devido a grande concentracdo e variacdo de tensdes
no interior da ligacdo, para obter uma correta previsdo dos fenédmenos acima mencionados, foi

necessario adotar uma elevada discretizacdo da malha de elementos finitos no interior da ligacéo,
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correta definicdo das leis de comportamento dos materiais e interface entre os mesmos, bem como
considerar do efeito de compression softening no betéao.
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Figura 3.38 - Grafico Momento fletor — drift resultante do ensaio numérico (provete KJ-N1)

Apesar da estimativa satisfatéria da carga de rotura, a simulagdo numérica revela uma
diferenca notéria no comportamento poés-rotura, principalmente quando a ligacdo estd sujeita a
momento de fecho. Para uma aproximacdo mais precisa entre comportamento simulado e o
comportamento observado experimentalmente, seria necessario considerar mecanismos de
resisténcia como o atrito entre agregados e o efeito de ferrolho nas armaduras, que podem ser muito
relevantes nestas situacdes. No entanto, ainda que estes fatores ndo tenham sido incluidos,
considerou-se que os aspetos fisicos modelados permitiram obter uma aproximacao satisfatoria do
comportamento real e por isso a mesma metodologia sera utilizada na modelagdo e analise ciclica do
caso de estudo proposto neste trabalho no capitulo seguinte.

3.6 Caso de estudo (resposta ciclica)

Nesta seccdo pretende-se analisar o comportamento da ligacdo pilar/viga que constitui o
portico do caso de estudo proposto quando submetida a uma acao ciclica. A armadura transversal na
ligagdo foi dimensionada com recurso ao modelo de calculo explicito proposto neste trabalho, com o
objetivo de validar a sua utilizagédo para o dimensionamento de liga¢des pilar/viga submetidas a acfes
ciclicas.

Na ligacdo em andlise, adotou-se uma pormenorizacdo de armaduras mais préxima das
praticas atualmente adotadas, em comparagdo com a estudada nos capitulos 3.1 até 3.4, com a
dobragem da armadura de flexdo do pilar a ocorrer no plano estudado, conforme ilustrado na Figura

3.39. No modelo de elementos finitos, distribuiram-se as cintas e estribos no interior da ligacédo, ao
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longo de todo o seu comprimento, ao invés de as agrupar em pares, para evitar instabilidades

numéricas locais.

Figura 3.39 — Pormenorizagdo adotada (a esquerda) e modelo de elementos finitos correspondente (a direita)

Neste estudo, consideraram-se todos os aspetos fisicos estudados nos capitulos anteriores,
tendo-se obtido as envolventes monotdnicas representadas na Figura 3.40. A ligacdo demonstrou um
comportamento adequado nas analises monotdénicas realizadas, atingindo a rotura? do provete para
um coeficiente de ductilidade p = 8. Com base nestes resultados espera-se que a ligacdo demonstre
capacidade de formacdo de rotulas plasticas nos elementos adjacentes e de manter a sua
capacidade resistente quando sujeita a véarios ciclos alternados de carga e deslocamentos elevados.
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Figura 3.40 — Grafico Momento fletor - Rotacéo correspondente a envolvente monoténica da ligagdo pilar/viga em
estudo

As andlises numéricas representadas na Figura 3.40 submeteram a ligacdo pilar/viga a

momento fletor positivo e negativo, sem considerar a influéncia do comportamento histerético dos

2 Considerou-se que a rotura do provete ocorre quando este apresenta uma diminui¢io da capacidade resistente

igual a 20%, usado como referéncia na literatura disponivel
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materiais. A tensdo de aderéncia adotada para simular a interacdo aco/betédo foi afetada de um
coeficiente de 1,5 para ter em consideracdo a degradacdo de aderéncia em elementos sujeitos a

ac6es de natureza ciclica.

Os resultados das analises numéricas em termos de distribuicdo de tensdes, for¢ca nas
armaduras e influéncia do efeito do compression softening, para momento de fecho e de abertura,
estéo representados na Figura 3.41 e Figura 3.42, respetivamente, para um coeficiente de ductilidade

p=6.

(@) (b) (©

Figura 3.41 — Resultados de ligagdo submetida a momento de fecho - (a) Distribuicdo de tensdes no interior da
ligacao; (b) Forca nas armaduras; (c) Efeito do compression softening

Quando submetida a momento de fecho, a ligagdo manteve um comportamento adequado ao
longo de todo o ensaio, sem apresentar qualquer degradacdo do betdo no seu interior. A
pormenorizacdo de armaduras adotada permitiu a dispersdo da escora diagonal principal e controlou
a presenca de extensdes transversais de tragdo no betdo no interior da ligacdo. Estes aspetos sao
essenciais para que a deformacéo plastica se concentre nos elementos adjacentes (pilar e viga)
como pretendido para que o pértico apresente um desempenho adequado quando submetido a acdes

de natureza sismica.

(@) (b) (©

Figura 3.42 Resultados de ligacdo submetida a momento de abertura - (a) Distribuicdo de tensées no interior da

ligacdo; (b) Forca nas armaduras; (c) Efeito do compression softening

Como previsto com base em resultados de investigacfes anteriores, 0 comportamento da
ligacdo submetida a momento de abertura revelou-se condicionante, apresentando uma resposta
menos favoravel & adequada transferéncia das tensdes entre o pilar e a viga. No entanto, a ligacédo

manteve a sua capacidade resistente maxima até um coeficiente de ductilidade p = 6. Até este
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patamar de deslocamento, a resposta do betdo no interior da ligacdo ndo foi influenciada pela
presenca de extensdes transversais de tracdo. Apds o nivel de rotagdo mencionado, ocorreu a
plastificacdo das armaduras transversais no interior da ligagdo, o que levou a formacédo de uma fenda
diagonal no interior da ligagéo resultando numa reducéo consideravel da capacidade resistente do

elemento, tendo-se considerado a ocorréncia da rotura da ligacédo para y = 8.

A resposta do modelo quando submetido a um protocolo de carga ciclico com rotacéo
alternada prevé um comportamento da ligacdo adequado até uma rotacao correspondente a y = 3,
como ilustrado no grafico momento-rotacdo da Figura 3.43. A analise numérica realizada indicou que
a ligacdo ndo sofreu qualquer degradacdo até este nivel de deslocamento, demonstranto que a
estrutura terd uma capacidade de dissipacdo de energia consideravel, através da plastificacdo das

armaduras de flex&o do pilar e da viga.
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Figura 3.43 - Gréafico Momento fletor - Rotagdo correspondente ao ensaio ciclico da ligagao pilar/viga em estudo

O protocolo de ensaio adotado para esta analise previu um ciclo de carga em “fase elastica” e
ciclos subsequentes apés a plastificagdo das armaduras. Apds a cedéncia dos vardes principais e o
consequente alongamento das armaduras, ocorreu uma deformagéo concentrada junto a interface da
viga. Esta deformag&o provocou extensfes significativas nos varbes e no betdo envolvente, o que
levou a uma maior solicitagdo dos varBes comprimidos durante a inversdo do sentido do

deslocamento, enquanto a fenda aberta no ciclo anterior ndo foi fechada.

A representacdo do efeito mencionado pode ser observada na Figura 3.44. A Figura 3.44 (a)
ilustra a distribuicdo da for¢ca nas armaduras para a ligacdo submetida a momento de abertura, num
carregamento de natureza monotonica, que pode ser comparada com a distribuicdo da forga nas
armaduras ilustrada na Figura 3.44 (b) apés um ciclo anterior em momento de fecho. Nesta situacgao,

verifica-se uma distribuicdo de forcas assimétrica, ao comparar a forca nas armaduras comprimidas
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do pilar e da viga, causada pela fenda aberta (representada na Figura 3.44 (c)) no ciclo de carga
anterior.

Com o valor da tenséo de aderéncia limitado ao valor de fo,d, 0 mecanismo de escora diagonal
no interior da ligagcéo passa a ter menos expresséo. Isto ocorre devido a fenda aberta, na regido onde
ocorreria o desvio do campo de compressdes no betdo, que faz com que a forca de compresséo
passe predominantemente pela armadura de flexdo. Nesta situacao, observaram-se forgas elevadas
na seccéo de dobragem dos var@es, resultando em forgas de desvio significativas que promovem a
abertura de fendas diagonais no interior da ligacdo. Este efeito pode levar a uma degradacéo
prematura do comportamento da ligagéao.

Figura 3.44 — Influéncia da histerese dos materiais na resposta da estrutura

Esta analise destaca também a importancia de respeitar os limites definidos pelos
regulamentos para o espacamento entre armaduras transversais nas regifes de formacgéo de roétulas
plasticas, a fim de evitar a encurvadura dos varbes comprimidos, que resultaria numa clara redugao

da capacidade de dissipagdo de energia e uma degradacgéo precoce do comportamento da estrutura.
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Figura 3.45 - Gréafico Momento fletor — Rota¢@o — Comparagéo entre envolvente ciclica e monoténica da ligagdo

pilar/viga em estudo
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Apesar do programa permitir estabelecer o equilibrio para deslocamentos mais elevados que
os ilustrados na Figura 3.43, a analise foi afetada por uma instabilidade numérica local, pelo que néo
foi possivel aferir com precisédo o comportamento esperado para a estrutura. Os resultados obtidos na
simulagdo numérica estdo ilustrados na Figura 3.45, onde sdo comparados com a envolvente do
grafico momento-rotacéo obtida nos ensaios da ligacdo submetida a carregamentos monoténicos em

sentidos opostos.

A avaliagdo da resposta da ligagdo a uma acdo de natureza ciclica necessitara do
desenvolvimento de estudos adicionais que procurem aferir o0 seu comportamento para niveis de
deslocamento superiores a 4 = 3. No entanto, os resultados obtidos neste estudo indicam que o
modelo de campos de tensdes discreto proposto se revela promissor, no que diz respeito ao

dimensionamento de armadura para ligagfes pilar/viga submetidas a ac¢des ciclicas.
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4.1 Principais conclusdes

O estudo desenvolvido na presente dissertacdo contribuiu para o aprofundamento da
compreensdo dos fendmenos que ocorrem no interior das ligacdes pilar/viga quando estas sao
submetidas a agdes ciclicas. Para este propdsito, a utilizacdo dos modelos de campos de tensdes
revelou-se uma ferramenta importante, permitindo uma analise detalhada dos fendmenos

observados.

Da pesquisa realizada ressaltou a importancia de detalhes especificos nas pormenorizaces
das armaduras em ligagBes pilar/viga. As conclusdes retiradas dos estudos realizados anteriormente
destacam o impacto do raio de dobragem dos varfes, o comprimento de amarracdo e/ou empalme
das armaduras e a taxa de armadura utilizada como fatores com grande influéncia no comportamento
das ligacbes. A adocdo de armadura no interior da ligacdo, o seu correto posicionamento e
dimensionamento revelou-se fundamental para assegurar a capacidade resistente e a integridade

estrutural das ligacgoes.

Particularmente, quando as ligacdes estdo sujeitas a acdes ciclicas, a necessidade de
garantir ndo apenas a capacidade de mobilizar a resisténcia maxima dos elementos adjacentes (pilar
e viga), mas também preservar a capacidade resistente da estrutura ao longo de varios ciclos de
carga e elevados niveis de deslocamento, levou a um estudo aprofundado para desenvolver uma
pormenorizagdo que atendesse a esses requisitos. Neste sentido, foram identificados os mecanismos
de resisténcia das ligacdes que conduzem a um comportamento ductil, contribuindo para uma
compreensao mais profunda das condi¢des que favorecem a ductilidade das estruturas em que estas
ligacdes se inserem. Concluiu-se que a adocdo de uma malha de armadura no interior da ligacdo
demonstrou ser eficaz face as exigéncias determinadas, em concordancia com o que foi previamente
mencionado na literatura. A esta pormenorizacdo atribui-se a correspondéncia com o modelo de

campos de tensbdes discreto denominado “modelo misto trelica/escora diagonal”.
Modelacéo e validag&do dos modelos numéricos

No ambito das simulagdes numéricas realizadas, ficou evidente a importancia da
caracterizagdo precisa dos fendmenos fisicos que alteram ou constituem 0s mecanismos de

resisténcia destas estruturas para obter uma representagéo precisa do seu comportamento real.

Ao longo dos estudos efetuados, observou-se uma boa correspondéncia entre os resultados
numéricos e os fendmenos observados nos estudos experimentais documentados. Uma anélise
rigorosa para comparar quantitativamente os resultados obtidos por meio de simulagdes
computacionais com 0s ensaios experimentais realizados na Universidade de Hong Kong, permitiu a
validacdo dos modelos de elementos finitos com base nas leis constitutivas e fenomenos fisicos
modelados. Os resultados obtidos levaram a conclusao de que a metodologia de modelagéo utilizada

permite prever com algum rigor o comportamento das ligagdes pilar/viga.
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Com base na boa correspondéncia entre resultados numeéricos e experimentais, foi analisado
um caso de estudo onde se pretendeu avaliar o comportamento de uma ligacdo pilar/viga submetida
a uma acao ciclica com inversao de momento fletor, na qual a armadura no seu interior foi
dimensionada através do modelo de campos de tensdes proposto neste trabalho. Este estudo
confirmou a eficacia do modelo em prever comportamento real da ligacédo, tendo-se observado um
desempenho adequado da ligacao, face as exigéncias impostas para resisténcia a agées de natureza
sismica, para deslocamentos até um coeficiente de ductilidade py = 3, a partir do qual a analise foi

afetada por uma instabilidade numérica local.

Os resultados obtidos revelaram o potencial deste modelo para futura utilizacdo na atividade
de projeto, no entanto serdo necessarios estudos adicionais para uma melhor avaliagdo da sua

aplicabilidade.
Impacto nas Praticas de Engenharia

Os resultados deste estudo fornecem informagdes valiosas que devem ser consideradas no
dimensionamento e andlise de ligacdes pilar/viga em estruturas sismo-resistentes. Recomendacdes
especificas foram delineadas para o projeto de ligagdes mais seguras e resilientes em zonas

sismicas, contribuindo para a prote¢do de vidas e infraestruturas criticas.

No caso particular da ligacdo estudada, a utilizacdo modelo de campos de tensdes discreto
proposto para dimensionar a armadura da ligacdo demonstrou ser uma abordagem promissora. As
andlises numéricas realizadas indicaram que o dimensionamento da ligacdo através deste modelo
pode proporcionar um comportamento adequado a ligacdo quando sujeita a acdes ciclicas
alternadas, sem a necessidade de recorrer a métodos de dimensionamento sofisticados ou regras de
pormenorizagdo semi-empiricas, revelando-se assim uma mais-valia para o0 projeto e

dimensionamento de estruturas, em particular das ligacdes pilar/viga.
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Figura 4.1 — Modelo de campos de tensdes discreto proposto para ligagfes pilar/viga de cobertura de

extremidade sujeitas a momento de abertura
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O modelo de campos de tens@es discreto proposto neste trabalho € ilustrado na Figura 4.1. e
é composto por dois mecanismos de desvio do campo de compressdes no interior da ligacdo

pilar/viga (modelo de escora diagonal e modelo de trelica).

O modelo de escora diagonal utiliza a armadura de flexao do pilar e da viga para desviar o
campo de compressdes através de uma escora principal na diagonal da ligacdo. A forca maxima
desviada neste mecanismo esta limitada pela for¢ca de aderéncia “disponivel” na largura do campo de
compressfes quando este interceta a armadura longitudinal (aproximadamente a altura da linha
neutra). O calculo da forca de aderéncia deve ser realizado de acordo com a metodologia proposta
pelo Eurocddigo 2, e no caso da ligagdo dimensionada se encontrar numa zona sismica, deve-se
reduzir a tensdo de aderéncia por um fator de 1,5 para considerar a degradacéo de aderéncia devida

a ac0es ciclicas, conforme proposto pelo Eurocédigo 8.

O segundo mecanismo é responsavel pelo desvio da restante for¢ca atuante, a custa da
utilizagcdo de uma malha de estribos e cintas. Posteriormente ao dimensionamento das armaduras,
deve-se verificar se a tenséo atuante no interior da ligacdo ndo excede a tenséo resistente. O célculo
da tensd@o de compresséo resistente do betdo, no interior da ligacdo, deve considerar a presenca de
extensfes de tracdo transversais na regido da escora comprimida. Adicionalmente, deve-se verificar

se a capacidade resistente dos nés CCT néo é excedida.

4.2 Desenvolvimentos futuros

O estudo conduzido nesta dissertacé@o identifica varios temas para possiveis investigacdes

futuras, das quais se destacam as seguintes:

Melhorias em Modelos de Elementos Finitos

Os modelos de elementos finitos desenvolvidos neste trabalho foram capazes de prever com
alguma preciséo a resisténcia maxima e o comportamento de liga¢des pilar/viga, no entanto, apenas
casos em que a encurvadura dos vardes longitudinais comprimidos estava controlada pela adoc¢éo de

cintas e estribos com espagamento adequado entre eles.

Depois do esmagamento do betdo de recobrimento, os varfes longitudinais que se encontram
comprimidos tém tendéncia a encurvar devido a perda do confinamento conferido pelo betdo de
recobrimento e ao facto de frequentemente exibirem deformacdes plasticas positivas ocorridas no
semi-ciclo de tracdo anterior. A ocorréncia deste fendbmeno leva a uma maior degradacdo da
resisténcia dos elementos estruturais em estudo, diminuindo também a capacidade de dissipacao de

energia.

A consideragdo da encurvadura de varBes comprimidos € principalmente relevante na
avaliacdo do comportamento de ligacBes pilar/viga existentes, que ndo foram dimensionadas de
acordo com a regulamentagéo atual, uma vez que para o projeto de novas estruturas este fendmeno

esta controlado pela limitagdo regulamentar do espagamento de cintas e estribos em zonas de
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formacao de rotulas plasticas. Por esta razado, a utilizacdo de modelos que tenham em conta o efeito
de encurvadura de varées comprimidos serd mais adequado para a analise de estruturas existentes,

podendo fornecer informacdes valiosas acerca do seu comportamento.

Além da introducdo desta nova variavel, considera-se que em investigacdes futuras o modelo
devera ser melhorado para a possibilitar a estabilidade numérica até ao final do protocolo de ensaio
uma vez que a analise ciclica do caso de estudo foi afetada por uma instabilidade numérica local pelo
que nédo foi possivel avaliar o seu comportamento quando submetida a niveis de deslocamento
elevados.

Comparacao com Resultados Experimentais

Um dos principais objetivos delineados para a realizacdo da presente dissertacdo € a
validacdo do modelo de campos de tensBes discreto como uma ferramenta de utilizagdo simples para
o dimensionamento e andlise de ligacdes pilar/viga submetidas a acdes ciclicas. Para isso analisou-
se a sua correspondéncia com os resultados obtidos em anélises de modelos de elementos finitos
nao lineares. A metodologia de modelacéo utilizada foi validada pela comparagdo com os resultados
experimentais apresentados por Mogili [26], no entanto, uma comparacdo mais abrangente ird

permitir uma maior confian¢a na previsao de diferentes modos de rotura.

A base de dados de ensaios experimentais consultada durante a realizacdo deste estudo,
especificamente dedicada ao ensaio de ligacGes pilar/viga de cobertura de extremidade, foi
considerada algo incompleta no que toca a caracterizagdo das propriedades dos materiais. A
realizacdo de uma campanha experimental dedicada ao ensaio destas estruturas em especifico, na
qual fosse efetuada uma caracterizacdo detalhada do comportamento dos materiais utilizados,
contribuiria para um maior nivel de confianca nos resultados obtidos e um melhor entendimento dos

fenomenos observados.
Estudos Adicionais

O estudo realizado focou-se na andlise de ligac8es pilar/viga de cobertura de extremidade
apenas sujeitas a momento fletor proveniente da viga e pilar adjacentes, onde 0s casos de estudo
analisados incidiram em ligacdes em que o pilar e a viga apresentavam a mesma dimenséo e a

mesma quantidade de armadura positiva e negativa.

Como foi exposto na revisdo da literatura, este tipo de ligacdo é utilizado em diversas
situacdes, por vezes, com condicdes de carregamento, geometrias e quantidades de armadura
diferentes dos analisados nesta dissertacdo. Com um foque mais especifico nas estruturas utilizadas
em pontes e viadutos, a introducdo do esfor¢o de corte adicional na ligacdo devido a reacéo imposta
pelo tabuleiro de pontes e viadutos como acontece no sistema estrutural ilustrado na Figura 2.13
introduz uma nova variavel neste estudo que deve ser analisada com o devido cuidado. A alteragéo

das dimensdes relativas entre o pilar e a viga, e a conexdo com mais elementos lineares modificam a
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configuracdo do mecanismo de transferéncia de tensdes, algo que também devera ser tido em conta

e estudado em investigacdes futuras.

Apesar dos resultados obtidos num estudo anterior ndo demonstrarem alterac6es do
comportamento da ligacdo quando introduzido o efeito do esforco transverso, a sua influéncia no
mecanismo de resisténcia a acdes ciclicas alternadas também devera ser objeto de uma analise mais
detalhada.

Estudo de avaliagdo de estruturas existentes e técnicas de reforgo

Os métodos numéricos constituem ferramentas importantes na andlise de estruturas
existentes, sobretudo aquelas que foram construidas e projetadas em zonas sismicas antes da
entrada em vigor das regulamentacdes atuais. Estas ferramentas permitem simular o comportamento
das estruturas, identificar possiveis fragilidades e desenvolver estratégias de refor¢co, o que contribui

significativamente para aumentar a resiliéncia das infraestruturas e edificagfes.

A metodologia de modelagdo numérica estudada, quando devidamente validada, podera ser
utilizada para desenvolver relagbes momento-rotagcdo/momento-curvatura, que sirvam de base para
andlises pushover globais. Como resultado, é possivel obter um maior nivel de fiabilidade na previsdo

do comportamento das estruturas sujeitas a eventos sismicos.
Desenvolvimento de Diretrizes de Projeto

Apéds a conclusédo de um estudo mais completo, considera-se a possibilidade de desenvolver
recomendacgbes especificas com base no modelo de campos de tensdes discreto proposto,

destinadas a orientar o projeto de liga¢g@es pilar/viga em estruturas resistentes a sismos.
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