UNIVERSIDADE FEDERAL DE SANTA CATARINA - UFSC
PROGRAMA DE POS-GRADUACAO EM ENGENHARIA CIVIL - PPGEC

MODELOS DE ELEMENTOS FINITOS PARA ANALISE NAO LINEAR FiSICA
E GEOMETRICA DE VIGAS E PORTICOS PLANOS DE CONCRETO
ARMADO

Tese apresentada a Universidade Federal de
Santa Catarina como requisito parcial exigido pelo
Programa de Pds-Graduacdao em Engenharia Civil
— PPGEC, para obtencdo do Titulo de Doutor em
Engenharia Civil.

Prof. Henriette Lebre La Rovere

RENATA SA BRITO STRAMANDINOLI

Florianopolis, marco de 2007



“MODELOS DE ELEMENTOS FINITOS PARA ANALISE NAO LINEAR FiSICA E
GEOMETRICA DE VIGAS E PORTICOS PLANOS DE CONCRETO ARMADO”

Tese julgada adequada para a obtengao do Titulo de DOUTOR em Engenharia Civil e
aprovada em sua forma final pelo programa de Pés-Graduacao em Engenharia Civil —
PPGEC da Universidade Federal de Santa Catarina — UFSC.

Prof. Glicério Trichés — Coordenador do PPGEC

Prof?. Henriette Lebre La Rovere, PhD — Orientadora

COMISSAO EXAMINADORA:

Dr. Daniel Domingues Loriggio — ECV/UFSC

Roberto Caldas de Andrade Pinto, PhD — ECV/UFSC

Dr. Eduardo Alberto Fancello — EMC/UFSC

Dr. Mauro Schulz — UFF

Dr. Américo Campos Filho — UFRGS

ii



iii

A meus pais,
Suzana e Antonio,

com amor.



AGRADECIMENTOS

Em especial a Professora Henriette Lebre La Rovere, pela excelente

orientacédo e pela amizade e apoio demonstrados durante a realizagao deste trabalho.
Ao Professor Daniel Domingues Loriggio pelas discussoes e contribui¢cdes a
esta tese, e aos demais professores de Estruturas do PPGEC, pelos ensinamentos
transmitidos.
Aos meus pais, por tudo o que fizeram e ainda fazem por mim, e em especial
ao meu pai, engenheiro e professor, pelo incentivo inicial e pelas contribuicbes ao

longo de todo o trabalho.

Aos meus irmdos, pela amizade e carinho, e em especial a minha irméa

Juliana, pelo apoio e convivéncia durante os anos em Floripa.
Aos parentes, amigos e colegas que de alguma forma me incentivaram.
Ao colega Alexandre Chimello pelas figuras cedidas.
Ao CNPq, pela bolsa de estudos concedida.

A COPEL, Companhia Paranaense de Energia, pelas facilidades oferecidas,
que permitiram a conclusao deste trabalho.

Aos colegas, professores e funcionarios do Programa de Pés-Graduacdo em
Engenharia Civil da UFSC, que auxiliaram direta e/ou indiretamente o desenvolvimento

deste trabalho.

Por dltimo, mas n&do menos importante, a Deus, por mais esta conquista.

iv



SUMARIO

LISTA DE FIGURAS ......ccuueeuueeeuseesssesessasesssessssessssassssessssssssssessssessssassssassasessssssssssssssss ix
LISTA DE TABELAS ... n s s s s mm s s s s s mn s s s Xiii
LISTA DE SIMBOLOS.......cocurueeersrssrssmsssssesssssssssssssssssssssssssssssessssssssssssssssssssssasessenss Xiv
RESUMO......coitieiieinnessnssessssssssss s ss s s s s s s s ae e s s s s s s e e s e e e e srm e nnn s xvii
Y B I 1 Y O N XVviii
1 INTRODUGAOD ......coeeeeeeerereeasssasssasssssssssssssssssssssssssssssssssssssssnsnsssnsssssssssssssssssssssssssananans 1
1.1 CONSIDERAGOES GERAIS........ooiteeeee ettt ee e etee e en s nen e neeenns 1
1.2 JUSTIFICATIV A et e e e e e st e e e e e e e ennneeas 2
LIRS I O = N | I S PR 3
1.4 ORGANIZAGAO DOS CAPITULOS ...ttt 4
2  ANALISE NAO LINEAR DE ESTRUTURAS DE CONCRETO ARMADO.............. 6
2.1 INTRODUGAO ...ttt et ee et en s nn et eae st es s e teenen e 6
2.2 MODELOS EXISTENTES PARA ANALISE NAO LINEAR DE ESTRUTURAS

RETICULADAS DE CONCRETO ARMADO.......cuiiiaiiiieiee et ee e 8
2.3 LIGACOES VIGA = PILAR ...ttt en et en e en s aennae s 17
2.4 MODELOS CONSTITUTIVOS PARA OS MATERIAIS ... 20
P2 o B @0 o7 (-1 (o PP 21
2.4.1.1 Concreto sob compressao uniaxial ..........coooieieeiiii i 21
2.4.1.2 Concreto sob tragao Uniaxial .........ooueeeeiiiiiiie e 29
2.4.1.3 Concreto sob estado biaxial de teNSOES.........ccovvviiiiriiiie i 31
2.4.1.4 Concreto sob estado triaxial de tenNSOEs.........ccoucueiiiiiiiie i 35
242 AGO .ttt e e e e e et e e e e e e e e e e e e e e e nannnarea 35
3  NOVO MODELO DE TENSION-STIFFENING ........ccccoorrmmmnmrrmenersssessessnsssesnas 38

3.1 O MODELO DO CEB (BULLETIN D’INFORMATION NO. 158-E — MANUAL DE
FISSURACAO E DEFORMAGAQ, 1985) .......ooveeeeeeeeeeeeeeeee et 38



3.2 NOVO MODELO DE TENSION-STIFFENING........cccccoiiiiiiiiee e 41

3.3 COMPARAGAQ ENTRE MODELOS ........coooieucieieieeeeeeeeeae e, 45
3.4 COMPARACAO COM RESULTADOS EXPERIMENTAIS DE ENSAIOS
UNIAXIALS .o e 47

4 MODELOS DE ELEMENTOS FINITOS PARA ANALISE DE VIGAS E

PORTICOS PLANOS DE CONCRETO ARMADO ........cccoerereermreeneseessssssssssssssssssssens 50
41 MODELO DE BARRA COM HIPOTESE DE EULER-BERNOULLI ...................... 51
42 MODELO DE BARRA COM HIPOTESE DE TIMOSHENKO.........ccocoviieeiennn. 66
4.2.1 Formulagao para elemento elastico-linear:............coooiiiiiiiiiiiii i 67
4.2.2 Consideragao da ndo-linearidade geoOmMELriCa .......cceueeiiiiiiiiiieeniiieeee e 71
4.2.3 Consideragao da ndo-linearidade fiSiCa .........ccocuuereiiiiiiiiiiee e 71
4.2.3.1 Modelo MOFT ..t e e e e e e e e s 72
4.3 MODELO MISTO PROPOSTO....cccieeieeeiieeeeteie e e e e ete e e e et eeeennee e e nneeee s 78
4.3.1  ElemMento Plan.... .. e 78
4.3.2 Elemento de tranSICaO0 ... ...coui i 81
4.4 MODELOS CONSITUTIVOS UNIAXIAIS ... 83
i 3 I O] g ol (=1 (o J=To] o Melo] 4] o] £=17=1- Lo J PRSP 83
2 0] g o1 (=1 (o JK=To] o I - (o= Lo LTS 84
R L Voo TP PP PP UPT RPN 84
5  IMPLEMENTACAO COMPUTACIONAL .....coeueurerrrnrnrsesesssssssssesssessessssssssssssaes 86
5.1 ARQUIVO DE ENTRADA DE DADOS......cooi i e a e 86
5.2 MODULOS DO PROGRAMA ANALEST ......oovivieieeeeeeeeeeeeeee e 86
521 MOAUIO ESTRU.....oeiiiiieiie ettt e e e e et ee e e ennee e e e nnneee s 87
5.2.2 MOAUIO PORT2D ....ciiiiiiie ettt e e e e e e e et e e e eneee e e e smte e e e enneeaeennneeenn 87
5.2.3 Modulos RESOLNLB € RESOLNLT ....coiiiiiiiieie e 88
5.2.4  MOAUIO DXF ..ottt e et e e e et e e e e e e e e snsaeeeenneeeeaenneeenn 90

vi



5.3 ALGORITMOS UTILIZADOS PARA A SOLUCAO DAS EQUAGOES NAO

LINEARES ...ttt sttt 91
5.3.1 Método de Newton-RaphsSon ... 91
5.3.2 Método do Comprimento dO AFCO........uuiiiiiiiiiiieeiee e 92
5.3.3  Critério de CONVEIGENCIA ... ...uuuiiieiiiiiiiiie et e s 97

6 ESTUDO PARAMETRICO E COMPARAGCAO ENTRE OS DIFERENTES

110 10 8 0 1 98
6.1 ESTUDO PARAMETRICO.....cuiiuiiiriereiineiseereeseseeseseesasssesssessssssssesseesssssssesaes 98
6.1.1 Viga simplesmente apoiada .........ccccouuumumiiiiiiiiiie e 98
6.1.1.1  NUMEro de elemMentos...........uoiiiiiiiii et 99
6.1.1.2 NUmero de camadas de CONCIEt0 .......coeeiiiiiiiiiiei e 103
B.1.2  POMCO PIAN0 ..ot 104
6.1.2.1  NUMeEro de elemMentos...........uiiiiiiiiii e 104
6.2 COMPARACAQO ENTRE OS MODELOS ......coovoieeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeeee e 107
6.2.1 Vigas simplesmente ap0iadas ...........uuuuueemieieiiiiiiiiieiee e 108
B.2.1.1  EXEMPIO 1 e 108
6.2.1.2 EXEMPIO2..... e 110
6.2.1.3 EXEMPIO 3 ... 114
6.2.1.4 EXEMPIO 4 ... 116
2 BT 00 )1 0 =T o 2= 14 o 1= TP 118
2 AT T- T ot o111 [V - T PP 119
6.2.2.1 EXEMPIO 5 .. 119
6.2.2.2 EXEMPIO B ..o 123
B.2.2.3  COMEBNTANIOS ...ttt ettt e ettt e e e e e e e e e e e e e b e e e e e e e e nnreeeaeas 125
B.2.3  POrCOS PIANOS ... .. 126
6.2.3.1 EXEMPIO 7 ..o 127
6.2.3.2 EXEMPIO 8 ... 129
6.2.3.3 EXEMPIO O ... 131

vii



6.2.3.4  EXEMPIO 10 .iiiiiiiiiiiee ettt 133

6.2.3.5  COMENTANIOS. .....ueiiieiiiiee e 135
7 COMPARACAO COM RESULTADOS EXPERIMENTAIS .......ccccovrererermrereeneens 136
7.1 VIGAS SIMPLESMENTE APOIADAS ...ttt 136
7.1.1  Vigas ensaiadas por BEDET .........cooiiiiiiiiiiiiee e 137
7.1.2 Vigas ensaiadas Por JUVANAES...........cuiiiiiiiiiiiiiie ettt 139
7.1.3  Viga ensaiada por FErrari ... 142
7.1.4 Viga ensaiada por BUrNS € SIESS.........cuiiiiiiiiiiiiieic e 144
7.1.5 Vigas ensaiadas por Bresler e Scordelis...........ccooeiiiiiiiiiiiiiiiee e, 145
7.2 VIGAS CONTINUAS ..o, 151
7.2.1  EXEMPIO tEONICO ... e 152
7.2.2 Vigas ensaiadas por SilVa ..........ccccceiiiiiiiiiiiii e 154
7.2.3 Viga ensaiada POr CrUZ ........uuiiieiiiiieiie et 160
7.2.4 Vigas ensaiadas por Khalifa et @l ..o 162
4 T 1Y U 165
7.4 PORTICOS PLANOS........ooiveieceeeeeeeeeeeee e s, 167
7.4.1  POrtico de WillIamS .......oeeiiiiiiie e 167
7.4.2 Pobrtico de Concreto Armado (TEOMCO) ..cveeeviiurirreeeiiiiiieee e 168
7.4.3 Portico de Vecchio @ Emara........cccoooiiiiiiiiiiiiii e 170
7.4.4 Pobrtico de Vecchio € Balopolou............oevviiiiiiiiiiiiiiiiiieeee e 176
7.4.5 POrtico de CranstoN.........coooueiiiiiiii e 180
7.4.6 POrticos de Read........ccuiiiiiiiiiiiiiiie s 182
7.4.7 Pobrtico de Wilby € Bandit .........cooooiiiiiiiiii e 185
7.4.8 Portico de Bertero € MCCIUIe ........oooiiiiiiiiiiii e 188
7.4.9 Porticos de Ernst et al ........cceviiiiiiiiii 189
8 CONCLUSOES E SUGESTOES PARA TRABALHOS FUTUROS............cc....... 195
REFERENCIAS BIBLIOGRAFICAS.........cocereureureusescaseasessesessssessessessssssessessesessssenses 200
L o ) Lo = 210



LISTA DE FIGURAS

FIGURA 1 — Elemento de ligagéo proposto por Pessiki et al (1990) ........cccuueeiiiiiin i 19
FIGURA 2 — Elemento de ligag@o proposto por Bao (2005) ........ceeeiiiiiiieiiiiiieee e eeiieee e 20
FIGURA 3 — Curvas tensao — deformacao para o concreto sob compressan........ccoovcveeeeeeiieeeeviieeeeennnee 22
FIGURA 4 — Modelo Constitutivo de HOGNESIad. .........cieiiiiiiiieciie et 23
FIGURA 5 — Modelo constitutivo do CEB 90 ........cccueiiiiiiiiiiiiee et 25
FIGURA 6 — M0delo da NBR B118 ......uiiiiiiiiiiie ettt sttt sttt 26
FIGURA 7 —Modelo de Mander € @l..........ccuii ittt 26
FIGURA 8 — Efetividade do confinamento entre estribos ..........cceeeiiiiii e 27
FIGURA 9 — Gréfico para célculo da resisténcia do concreto confinado..........coeeeveiieieceiieieeeee e 29
FIGURA 10 — Concreto sob estado biaxial de compressao-compressao (Kupfer et al, 1969, apud franca,
P2 010 ) PRSP 32
FIGURA 11 — Concreto sob estado biaxial de tragao-tragao (Kupfer et al, 1969, apud franca, 2006)....... 32
FIGURA 12 — Concreto sob estado biaxial de tragao-compressao (Kupfer et al, 1969, apud franca, 2006)
............................................................................................................................................................. 33
FIGURA 13 — Modelo elasto-plastiCo Perfeito..........ui it 36
FIGURA 14 — Modelo elasto-plastico com endurecimento iNar ..........ccooeieiiieiieniiei e 36
FIGURA 15 — MOEIO trlINEAT ....eeei ettt ettt e et e e et ae e e s sanae e e s eante e e e ennraaeesannaeeeennnees 37
FIGURA 16 — Mecanismo de fissuragado num elemento de concreto armado sujeito a tragao: a) tensao no
aco; b) tensado de aderéncia; c) tensao no concreto - (CEB,1985 - Fonte: Llinas, 2001). .................. 39
FIGURA 17 — Diagrama tensao x deformagao do ago (CEB, 1985).........ccccioeiiiiiiin e 40

FIGURA 18 — Representagéo do efeito de “tension —stiffening” em um elemento de concreto armado
tracionado, (a) diagrama de forga x deformacéo do elemento, (b) diagrama tensao x deformagao do

o0 0 To7 (= (o TSP 42
FIGURA 19 — Ajuste de curva para o diagrama tensaoxdeformagao. ........ccuveevvieeeeieiieeee e 44
FIGURA 20 — Ajuste de curva para ObtENGAOD e 0 ......cieuiirieriieniie ittt 44
FIGURA 21 — Comparagao das curvas de “tension-stiffening”, (a) para np=0.2, (b) para np=0.4.............. 46
FIGURA 22 — Comparagao dos modelos de “tension-stiffening”: (a) Collins e Vecchio (1986) e Figueiras

(1986), (b) modelos simplificados e 0 novo modelo para diferentes valores de np ......ccccoeeeeeeeenne 47
FIGURA 23 — Grafico tensdo x deformacao do elemento V3.........oooiiiiiiiiiiieei i 48
FIGURA 24 — Grafico carga x deformaga@o do elemento NO. 7 .....coooiiiiiiiiiiiiiee e 48
FIGURA 25 — elemento de barra néo linear com 7 graus de liberdade (Chimello, 2003) ...........ccccuvvenneee. 51
FIGURA 26 — deformacado de uma barra — (*) configuragao deformada ........cccoccvevrieiiieriiiiiine e 53
FIGURA 27 — deformacdo de um segmento no eixo Neutro da barra .........cccccevvveeerieiieeneeciie e 54
FIGURA 28 — Método das lamelas: a) discretizagao das se¢des em lamelas; b) distribuigao de

deformacdes; c) distribuigao de tensdes; d) esforgos totais. (Chimello,2003) .........ccccveveviiieeeriiinenen. 64
FIGURA 29 — Deformagao na teoria de timoShenko. ..........ccoeiiiiriiiiiiie e 67
FIGURA 30 — Elemento isoparameétrico de 4 NOS ........coecuiiiiiiieiie et 79
FIGURA 31 — Elementos que serao utilizados N0 MOAEI0..........ueiiiiiiiiiiiiiiiee e 82
FIGURA 32 — Elemento de tranSiGaO0 t1 ......coo ittt e e sanee e e 82
FIGURA 33 — Elemento de tranSiGa0 t2.. ..o uui e e ee et e e e e e e e e e e e e emeeeeeeeeeneeas 83
FIGURA 34 — Curva tensao X deformagao Para 0 @G0 ...ceeicueeireeeirreeieeeareeaeaeeeeseeesseeeseeeaaneeeaneeeenseeesneeas 84
FIGURA 35 — Fluxograma dos mddulos do programa ANALEST ..o 87
FIGURA 36 — Fluxograma simplificado do médulo resolnlb ou resolnlt ...........cooooieiiieiiiieeee e 89
FIGURA 37 — Método do comprimento do arco: (a) Riks e Wempner, (b) Crisfield............ccccooiriiinnnn. 93
FIGURA 38 — Método do comprimento do arco (Riks € WemMpPNer)........cooeeeiiieiieriieeeee e 94
FIGURA 39 — Geometria da viga analiSada...........c.cueeouieiiiieriieie et 99
FIGURA 40 — Discretizagéo dos elementos para o caso 1 de carregamento. .........cccevevveeneenieeneenneeas 100
FIGURA 41 — Discretizagao dos elementos para 0 caso 2 de carregamento. .......ccoevvveeeeriieeeeenieeeeennes 101
FIGURA 42 — Grafico carga x deslocamento vertical para o caso 1 de carregamento : (a) elemento com

hip6teses de Bernoulli; (b) elemento com hipéteses de TImoshenko ..........ccccoecveveriienieiciiiciieens 102
FIGURA 43 — Grafico carga x deslocamento vertical para o caso 2 de carregamento : (a) elemento com

hipoteses de Bernoulli; (b) elemento com hipdteses de TImoShenko .........cccccvvvvciieeiiiiiiiee i 102
FIGURA 44 — Numero de camadas da segao transversal de CONCreto . ......uuvveiviiiiiiiiiieee v 103
FIGURA 45 — gréfico carga x deslocamento vertical cm variagéo do no. de camadas: (a) elemento com

hip6teses de Bernoulli; (b) elemento com hipéteses de TImoshenko ..........ccccoecvevirieeiienceiiienieens 103
FIGURA 46 — Geometria do pOrtico analiSAd0.........cuuiiiieiiiiee ittt 104

ix



FIGURA 47 — Cas0S de Carr@gamENtO ........cceicuueieiiiieiieeitiieesssiiteeeseseeeessabeeeessssseeeessnsteeessnseeesssnsseeeannses 105

FIGURA 48 — Discretizagao dos elementos para 0 portico analisSado........c..eeeeviiieieiniieee i 105
FIGURA 49 — Grafico carga x deslocamento vertical para o caso 1 de carregamento: (a) elemento com
hip6teses de Bernoulli; (b) elemento com hipéteses de TImoshenko ..........ccccoecveviiiieeniencniieniees 106
FIGURA 50 — Grafico carga x deslocamento horizontal para o caso 2 de carregamento: (a) elemento
com hipéteses de Bernoulli; (b) elemento com hipdteses de Timoshenko ........cccoccceeeieiiiiiciiinnnn, 106
FIGURA 51 — Geometria da viga do €XemMPIO T....cooiiiiiiiiiiiee ittt seee s e sne e e e enne 108
FIGURA 52 — Gréfico carga x deslocamento vertical da viga do exemplo 1a........cccccvevirieenienieinncinens 109
FIGURA 53 — Gréfico carga x deslocamento vertical da viga do exemplo 1b.........cccooviiiiininniiiiciies 109
FIGURA 54 — Gréfico carga x deslocamento vertical da viga do exemplo 1C. ......ccoccvevirieininnieiniiiieens 110
FIGURA 55 — Geometria da viga dO €XEMPIO 2..........eiiiiiiiiiieeiiiiiee et ie e ette et e s siieee s esneee e e e 110
FIGURA 56 — Gréfico carga x deslocamento vertical da viga do exemplo 2a. ..........ccovevieeneenceiiicineenns 111
FIGURA 57 — Gréfico carga x deslocamento vertical da viga do exemplo 2b. ..........cccovevieiiiiniiniiniens 111
FIGURA 58 — Gréfico carga x deslocamento vertical da viga do exemplo 2C. .........cccoverieenienieinncnneens 112
FIGURA 59 — Grafico carga x deformagao da armadura longitudinal da viga do exemplo 2b................. 113
FIGURA 60 — Fissuragao na viga do exemplo 2b para a carga de 125 kN: (a) Bernoulli, (b) Timoshenko
PAFA Py=0.08%....eceeeieeeeeeee e e 113
FIGURA 61 — Estrutura deformada e indeformada (viga 2b) para carga de 125 KN.........cccoeeevceieiiinenns 114
FIGURA 62 — Geometria da viga do eXemPIO 3........ocociiiiiiieiiesie ettt 114
FIGURA 63 — Gréfico carga x deslocamento vertical da viga do exemplo 3a. .......cccccveverneeneenieinncnneens 115
FIGURA 64 — Gréfico carga x deslocamento vertical da viga do exemplo 3b. ........cccoviriiiiinnciniiiies 115
FIGURA 65 — Grafico carga x deslocamento vertical da viga do exemplo 3C. .....cccoevvvieeeiiiiieneiniiieeens 116
FIGURA 66 — Geometria da iga do eXemPplO 4. .........cooiiiiiiieiee ettt 116
FIGURA 67 — Gréfico carga x deslocamento vertical da viga do exemplo 4a. ..........cccovevieenienieineciiens 117
FIGURA 68 — Gréfico carga x deslocamento vertical da viga do exemplo 4b. ..........ccooeviiiieniiniiines 117
FIGURA 69 — Grafico carga x deslocamento vertical da viga do exemplo 4C. .......coovvvieeriiiiieeeiniiineenns 118
FIGURA 70 — Geoemtria da viga do €XemMPIO B.......c.ceeiiiiiiiiiee ittt e s sieee s e sneee e e e 119
FIGURA 71 — Grafico carga x deslocamento vertical da viga do exemplo 5a. .......ccccccvveeeiviiieeeiiiiineenns 120
FIGURA 72 — Grafico carga x deslocamento vertical da viga do exemplo 5b........cccoccveeeiiiiieniiiiiiineenns 121
FIGURA 73 — Grafico carga x deslocamento vertical da viga do exemplo 5C. .......coevvvieeeiiiiieneiiiiineenns 121
FIGURA 74 — Grafico carga x deformagé@o da armadura longitudinal da viga do exemplo 5b................. 122
FIGURA 75 — Fissuracao na viga do exemplo 5b para a carga de 55 kN: (a) Bernoulli, (b) Timoshenko
PArA Py=0.08%. .. ..o e e e e see e ns 122
FIGURA 76 — Estrutura deformada e indeformada (Viga 5b)........ccooeiuiiiiiiiiieei e 123
FIGURA 77 — Geometria da viga do @XemPIO B.........cccuiiouiiiiriieiie ittt 123
FIGURA 78 — Grafico carga x deslocamento vertical da viga do exemplo 6a...........cccveeerviiieneiiiieneenns 124
FIGURA 79 — Grafico carga x deslocamento vertical da viga do exemplo 6b...........cccueeeiviieeniiiiiineenns 124
FIGURA 80 — Grafico carga x deslocamento vertical da viga do exemplo 6C. .......ccoovcvveeeiiiiieeeiiiiiieeenns 125
FIGURA 81 — Geometria do pArtiCo Plano. ..........ccciieiiiiiii ittt 126
FIGURA 82 — Discretizagao dos elementos utilizados nos modelos. ........ccueeeeiiiieiiecciiee e 126
FIGURA 83 — Condicéo de carregamento do eXemplo 7. ........ceovieioiiiiiiniesie e 127
FIGURA 84 — Grafico carga x deslocamento vertical da viga do exemplo 7a........cccoccvveeeiiiiieneiiiiineenns 128
FIGURA 85 — Gréfico carga x deslocamento vertical da viga do exemplo 7b. .........cccovivieeneniiniciies 128
FIGURA 86 — Gréfico carga x deslocamento vertical da viga do exemplo 7C. ........cccvevirieeninnieinieineens 128
FIGURA 87 — Condicéo de carregamento do eXemplo 8. ........cccoueiiieiiiiiiiie e 129
FIGURA 88 — Gréfico carga x deslocamento vertical da viga do exemplo 8a. ..........ccevevieenienieiiicinenns 130
FIGURA 89 — Grafico carga x deslocamento vertical da viga do exemplo 8b.........cccccueeeiiiieeniiiiineenns 130
FIGURA 90 — Gréfico carga x deslocamento vertical da viga do exemplo 8C. .........cccvevirieenirnceiniiineenns 130
FIGURA 91 — Condicéo de carregamento do eXemplo 9. .......cccoiiiioiiiiiiniiiie e 131
FIGURA 92 — Gréfico carga x deslocamento horizontal da viga do exemplo 9a...........cccoeveeveenceinniineenns 132
FIGURA 93 — Grafico carga x deslocamento horizontal da viga do exemplo 9b.........cccccevviiieeiiiiiineenns 132
FIGURA 94 — Grafico carga x deslocamento horizontal da viga do exemplo 9C.........cccceevviiieeiiiiiireenns 132
FIGURA 95 — Condicao de carregamento do eXemplo 10. .....ooeiiiiiiiiiiiiiiiiee et 133
FIGURA 96 — Gréfico carga x deslocamento horizontal da viga do exemplo 10a.........cccocveeeeeneinneineenns 134
FIGURA 97 — Grafico carga x deslocamento horizontal da viga do exemplo 10b.........cccoeveiieeiiiiieneenns 134
FIGURA 98 — Grafico carga x deslocamento horizontal da viga do exemplo 10C.......cccccevveiieeiiiiiireennns 134
FIGURA 99 — Detalhes das vigas VIT € VI2 ... ...ttt s 137
FIGURA 100 — Gréfico carga x deslocamento vertical das vigas VE1/VI2. ..o 138
FIGURA 101 — Detalhe das vigas Vb4, VBB € VC3. .......cooiiiiieiiiiiie ettt 139



FIGURA 102 — Gréfico carga x deslocamento vertical da viga Vb4 ..........ccoceeiiiiiie e 140

FIGURA 103 — Gréfico carga x deslocamento vertical da viga VbB. ..........cccceeiiiiiiiiiniiiee i 140
FIGURA 104 — Gréfico carga x deslocamento vertical da viga VC3. .........occuiieiiiiiii e 141
FIGURA 105 — DetalNe da VIga VI€. ......ooiiiiieieie ittt sttt st sn e sr e nne e 142
FIGURA 106 — Grafico carga x deslocamento vertical da viga Vre........c.occueeeiiiiieiieniiieee e 143
FIGURA 107 — Detalne da VIga [-4. . ..ooiiieieeee ettt ettt e s ttee e e s sasae e e e sas e e s snnseeesesneeeaannne 144
FIGURA 108 — Gréfico carga x deslocamento vertical da viga J-4.........ccoooieeiiiiiiieniieee e 145
FIGURA 109 — Grafico carga x deslocamento vertical da viga OAT. ......ooooiieiiiiieiei e 147
FIGURA 110 — Grafico carga x deslocamento vertical da viga OA2. .........ccceevierieiniiinieseesee e 147
FIGURA 111 — Grafico carga x deslocamento vertical da viga OAS3. ........ccooeiieiiinci e 147
FIGURA 112 — Gréfico carga x deslocamento vertical da viga Al. .......ooooiiiieiiiiie e 148
FIGURA 113 — Grafico carga x deslocamento vertical da viga A2. ..........cccooeeiieiieinievieseeeeeeee e 148
FIGURA 114 — Grafico carga x deslocamento vertical da viga A3. ..o 148
FIGURA 115 — Grafico carga x deslocamento vertical da viga B1. .........ccoiieiiiiiinii e 149
FIGURA 116 — Grafico carga x deslocamento vertical da viga B2. ..........cccooveeiieiieinii v 149
FIGURA 117 — Grafico carga x deslocamento vertical da viga B3. ..........cccooieiiiiiinciiceseeeeec e 149
FIGURA 118 — Grafico carga x deslocamento vertical da viga C1..........ccoieenieiieinii e 150
FIGURA 119 — Grafico carga x deslocamento vertical da viga C2. ..........cccooeevieiceinii i 150
FIGURA 120 — Grafico carga x deslocamento vertical da viga C3. .........ccceveeiieiieieii e 150
FIGURA 121 - Geometria, discretizagao e segdes transversais da viga (dimensdes em cm) ................. 153
FIGURA 122 - Grafico carga x deslocamento VErtiCal ..........cooiiueieriiiieiei et 153
FIGURA 123 - Geometria das vigas continuas analisadas (dimensdes em Cm)........cccocveeeereiieeecceennee. 154
FIGURA 124 — Detalhes da viga V1, Silva (1977) ... e 155
FIGURA 125 — Detalhes da viga V2, Silva (1977) ...ttt st 156
FIGURA 126 — Detalhes da viga V3, Silva (1977) ...ttt 156
FIGURA 127 — Detalhes da viga V4, Silva (1977) ...ttt e 157
FIGURA 128 — Detalhes da viga VB, Silva (1977) ...ttt 157
FIGURA 129 — Gréfico carga x deslocamento vertical da viga V1. .......ooooiiieiiiiieeee e 158
FIGURA 130 — Gréfico carga x deslocamento vertical da viga V2. ........ccocceeiiiiiiinieee e 158
FIGURA 131 — Gréfico carga x deslocamento vertical da viga V3. ..o 159
FIGURA 132 — Gréfico carga x deslocamento vertical da viga V4. ........coocoieeiiiiiieinieee e 159
FIGURA 133 — Grafico carga x deslocamento vertical da viga VB. ..........cccoeeeiierceinii s 159
FIGURA 134 — Detalhe da Viga VAT-40......coo ettt et ttte ettt e e s st ee e e nnaeeaennne 161
FIGURA 135 — Gréfico carga x deslocamento vertical da viga VAT-40.........cccooviiiiiiiiien e 162
FIGURA 136 — Detalhe das vigas CW 1T € CF1 ...ttt 163
FIGURA 137 — Grafico carga x deslocamento vertical da viga CW1T........ccoooieiiiniiniieeeseeece e 163
FIGURA 138 — Grafico carga x deslocamento vertical da viga CF1.........ccoiieiiiiiinciieeeseeecee e 164
FIGURA 139 — Grafico carga x deformagao dos Pilares........cccceueeeceieieneesee et 166
FIGURA 140 — Geometria do portico de Williams (1964) .....ccooiuieiiieiiiiei e e 167
FIGURA 141 — Grafico carga x deslocamento vertical do pértico de Williams..........cccoeevveeiienceiniennes 168
FIGURA 142 — Detalhe do pértico de concreto armado ........coceeveeeeieiieveiesiee st 169
FIGURA 143 — Grafico carga x deslocamento horizontal do pOrtico ..........ccoveeeeerceinciininieeseesece e 169
FIGURA 144 — Estrutura deformada € indeformada..........c.eeeeeriieeiiee e 170
FIGURA 145 — Detalhe do pértico ensaiado por Vecchio € Emara (1992) .......cccccvveeviiiieeeiiiiees e 171
FIGURA 146 — Grafico carga x deslocamento horizontal do pértico de Vecchio e Emara...........c.cc...... 172
FIGURA 147 — Grafico carga x rotacdo do n6 esquerdo superior do pOrtiCo .........cccveverneeneenieinneiieenas 173
FIGURA 148 — Grafico carga x deformagao axial da armadura longitudinal inferior na extremidade
esquerda da viga do primeiro PAVIMENTO ........eviiiiiiieee et ee e e enreeee s 174
FIGURA 149 — Gréfico carga x deformagéao por cisalhamento na extremidade esquerda da viga do
[T g 10 g =TI (o TN o F= Y1 4T=] ) (o PSPPI 174
FIGURA 150 — Grafico carga x deformagao por cisalhamento na extremidade direita da viga do primeiro
0T 1Y 10 11T (o PSPPSR 175
FIGURA 151 — Detalhe do pértico ensaiado por Vecchio € Balopolou (1990) .........cccceeeiriiieeeiiiiiineenns 176
FIGURA 152 — Gréfico carga x deslocamento vertical do pOrtiCo .........ovvviiiieeiiiiieeneee e 177
FIGURA 153 — Estrutura deformada (apenas os nés) e indeformada para a carga de 450 kN............... 178
FIGURA 154 — Gréfico carga x deformagéao axial da armadura longitudinal inferior no meio do véao da viga
o [0l o1 g0 4 =TI (o TN o F= N7/ 11 41=] 0] (o Fu SRR 180
FIGURA 155 — Detalhe do POFICO P2 ........ooiiiiiiie ittt ettt e s ee s e ene e e ennne 181
FIGURA 156 — Grafico carga x deslocamento vertical do portico P2.........c.coeiiiiiiiiniiin e 182

xi



FIGURA 157 — Detalhe dos pérticos ensaiados por REAd ..........cevviviiiiiiiiiiee e 183

FIGURA 158 — Grafico carga x deslocamento vertical do p6rtico bi-rotulado .........coccveeeiiiieniiiiiinees 184
FIGURA 159 — Gréfico carga x deslocamento vertical do p6rtico bi-engastado .........cccccevvcieeeiiiiiiniens 184
FIGURA 160 — Detalhes do pértico de Wilby € Bandit (1967) ........oocvieeiiiienienie s 186
FIGURA 161 — Discretizagao da estrutura utilizada nos modelos de barra.........cccccoeecieeeiiieei s 187
FIGURA 162 — Grafico carga x deslocamento vertical do pOrtiCo ........covvviiiieeiiiiiiiieieee e 187
FIGURA 163 — Detalhes do pértico ensaiado por Bertero € MCCIUre .........c.eeeeviiiiiiiiiciiiee e 188
FIGURA 164 — Grafico carga x deslocamento lateral............cooeeeiiiiiiiiiieieeeec e 189
FIGURA 165 — Detalne d0S POICOS .....coviiiieieie ettt sttt sttt st sr e sn e 190
FIGURA 166 — Grafico carga x deslocamento vertical do portico A40 ..........ceveeeeirciiininneeseeeeeee e 191
FIGURA 167 — Gréfico carga x deslocamento vertical do pOrtico ABO ..........ceeevviiiieiriiiiee e 191
FIGURA 168 — Grafico carga x deslocamento vertical do portico B40 ..........ccocveeceiriiininieesieeeceee e 192
FIGURA 169 — Grafico carga x deslocamento vertical do portico BBO ...........cccveeeiriiineinieesieseeeee e 192
FIGURA 170 — Grafico carga x deslocamento vertical do portico C40..........ccoeveeceirciiininieesieeecee e 193
FIGURA 171 — Grafico carga x deslocamento vertical do portico CB0..........cceevereieiiininieeiieseeeee e 193

Xii



LISTA DE TABELAS

TABELA 1 — Dados dos materiais (unidades KN € M) .....cooo i 98
TABELA 2 — Dados dos materiais (unidades KN € M) .....coooiuiiiiiiiiiiie e 108
TABELA 3 — Propriedades dos materias das vigas vt1 e vt2 (unidades kN e m)...........cccoconiiiine. 138
TABELA 4- Propriedades dos materias das vigas vb4, vb6, vc3 (unidades kN em) ..., 139
TABELA 5 — Propriedades dos materias da viga vre (unidades KN e m) ... 143
TABELA 6 — Propriedades dos materias da viga j-4 (unidades KN e m) ... 144
TABELA 7 — Detalhes das vigas de bresler € scordelis............oooiii e 146
TABELA 8 — Propriedades d0 CONCIEIO ..o s 146
TABELA 9 — Propriedades das arMadUras .........cccuieeeiieeeeiiieeeeeeiieeeessieeeessseseeasssssbeesssnneeeesesneeeeessnsseeesss 146
TABELA 10 — Propriedades dos materias (unidades KN € M) .....ccceoiiiiiiiiiiiiiinieeeee e 152
TABELA 11 — Propriedades dos materiais (unidades KN € M) ........coooiiiiiiiiiiiiiiieee e 154
TABELA 12 — Cargas UltIMas das VIGAS .....cccueeruieiuierieriie ettt etee st sttt sr e sr e s ne e s s ne e s 160
TABELA 13 — Propriedades dos materiais da viga va1-40 (unidades KN e m) ......ccccevvieniniiieneniciinnenn, 161
TABELA 14 — Propriedades dos materiais das vigas cw1 e cf1 (unidades KN e m) .......ccccceevvvevencinnnnn, 163
TABELA 15 — Cargas UIIMAas das VIGAS ....ccuveeeeiiiiiiieeiiiiee s iiteee et ee e teee e s sreete e e s st e e s snaeeee s sneeeeannseeeenan 164
TABELA 16 — Propriedades dos materiais (unidades KN € M) ........coooiiiiiiiiiiiiieee e 169
TABELA 17 — Propriedades dos materiais (unidades KN € M) ........cooiiiiiiiiiiiiiiieniieeee e 171
TABELA 18 — Cargas numéricas e experimental para algumas etapas de carregamento ...................... 173
TABELA 19 — Propriedades dos materiais (unidades KN € M) ........coooiiiiriiiiinieiieee e 176
TABELA 20 — Cargas numéricas e experimental para algumas etapas de carregamento ...................... 180
TABELA 21 — Propriedades dos materiais do pértico p2 (unidades KN € M) .......cccoeeviineiniinienieeineennn. 181
TABELA 22 — Propriedades dos materiais (unidades KN € M) ........oooiiiiiiiiiiiiieisieeee e 184
TABELA 23 — Propriedades d0S Materi@iS..........uvuiiiieiiiiiee i eiiee ettt st e e e eeesreeee s 186
TABELA 24 — Propriedades d0S Materi@iS..........ivuiiieiiiiiieeiiiiiie et itie et ee e st eeesreeee s 188
TABELA 25 — Propriedades d0OS POItICOS. .......cocuieiiiiieiie ittt ettt 190
TABELA 26 — Propriedades do concreto (unidades KN € M) ......c.oiiiiriiiriie e 190
TABELA 27 — Propriedades das armaduras (unidades KN € M) ......cccooiiiriiriiie e 190
TABELA 28 — Carga MAXIMA ......ueeeiiiiieiieeiiiie ettt e sttt ee e st aee e s s rtete e e e sbe e e e s anseeeesenneeeennreeeenan 194

xiii



LISTA DE SiMBOLOS

Gregos

o parametro da curva do modelo de tension-stiffening
€ deformagéo longitudinal

€, deformacdo correspondente & tensdo maxima f_,
€, deformacé&o longitudinal no concreto

€c1,€co deformagodes principais no concreto

€ deformacéo longitudinal no ago

g, deformacégo ultima

€, deformacéo longitudinal na diregao x

€0 deformacéo longitudinal no eixo de referéncia

€, deformacédo longitudinal na direcdo y ou deformacéo correspondente ao

inicio do escoamento do aco

Ye coeficiente de minorag&o da resisténcia do concreto
Yy deformacéo transversal

£ coordenada natural na direcao x
n coordenada natural na diregéo y
o tensdo normal

o, tens&@o no concreto

61,0, tensoes principais no concreto
c, tensao no ago

c, tensdo normal na direcéo x

o, tensdo normal na diregao y

Tyy tensdo tangencial

) taxa de armadura

0 rotagao

() curvatura

Xiv



'} vetor de forgas residuais

Romanos

A area

Ac area de concreto

As area de ago

B matriz que relaciona deformacao x deslocamento
C1, G2 matriz de transformagéo (elemento de barra em elemento de transi¢ao)
D matriz constitutiva

E méddulo de deformagéao longitudinal

Ec médulo de deformacéo longitudinal do concreto

Es médulo de deformacéo longitudinal do aco

f vetor de forcas externas

fom valor meédio da resisténcia a compressdo do concreto
fq resisténcia a compresséo de célculo (=f, /v, )

fok resisténcia caracteristica do concreto

fy valor médio da resisténcia a tragdo do concreto

fy tens&o de escoamento do ago

fu resisténcia ultima do aco

G médulo de deformacéo transversal

I momento de inércia

K matriz de rigidez

Ko matriz de rigidez fisica

Kg matriz de rigidez geométrica

Ky matriz de rigidez devida aos deslocamentos iniciais
L comprimento do elemento

M momento fletor

N esforgo normal

Ni funcbes de interpolagéo

XV



< X < C c

—~
~
—

relacdo entre os modulos de elasticidade do a¢o e do concreto
matriz de rotacao

vetor de forgas internas (restauradoras)

momento estatico

deslocamento longitudinal

deslocamento longitudinal no eixo de referéncia

vetor de deslocamentos nodais

deslocamento transversal

direcéo longitudinal

direcéo transversal

tangente

xvi



RESUMO

Este trabalho visa desenvolver, estudar a aplicabilidade e comparar modelos de
elementos finitos para andlise nao linear fisica e geométrica de vigas e poérticos planos
de concreto armado. Primeiramente estuda-se um elemento de barra de 3 nés e 7
graus de liberdade, considerando a teoria de viga de Euler - Bernoulli. A secéo
transversal é subdividida em camadas, onde cada camada esta sujeita a um estado
uniaxial de tensdes. Posteriormente desenvolve-se um elemento onde a deformagéo
por cisalhamento € incorporada, considerando a teoria de viga de Timoshenko. Nesse
elemento, cada camada €& submetida a um estado biaxial de tensdes. Finalmente
desenvolve-se um modelo onde as vigas e colunas sdo modeladas por elementos de
barra e as ligacdes viga-coluna sdo modeladas por elementos planos. Utiliza-se um
elemento finito plano hibrido de 4 nés para modelar a ligacdo e ainda elementos de
transicdo para ligar os elementos planos aos de barra. Um novo modelo constitutivo
para representar o comportamento do concreto tracionado também é proposto, para
levar em conta a contribuicdo do concreto entre as fissuras. Este modelo, além de ser
simples e facil de implementar computacionalmente, apresenta boa acurdcia em
comparagao com dados experimentais e com outros modelos mais refinados. Todos os
modelos de elementos finitos desenvolvidos sdo implementados em um programa
computacional na linguagem FORTRAN 90, denominado ANALEST. Diversos estudos
paramétricos e tedricos sao realizados para verificacdo dos modelos implementados,
do efeito das propriedades dos materiais e dos modelos constitutivos e também para
comparacao entre os diferentes modelos. A comparagao dos resultados numéricos com
resultados experimentais, obtidos de ensaios em diferentes laboratorios, para diversas
vigas e porticos, mostra a eficiéncia do programa computacional desenvolvido.

Palavras-chave: concreto armado; elementos finitos; analise ndo linear.
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ABSTRACT

This work aims to develop, to study the applicability and to compare finite element
models for the material and geometrical nonlinear analysis or reinforced concrete
beams and plane frames. Initially, a bar element with 3 nodes and 7 degrees of freedom
is investigated, considering the Euler — Bernoulli beam theory. The transversal section
is subdivided into layers, where each layer is subjected to a uniaxial stress state. Next,
a Timoshenko beam element is developed in order to take into account the shear
deformation in the section. In this element, each layer is submitted to a biaxial stress-
state. Finally, a model where the beams and columns are modeled by bar elements and
the beam-column joints are modeled by plane elements is developed. A 4 noded hybrid
plane finite element is used for modeling the joints, and transition elements are used to
connect the plane elements to the bar elements. A new constitutive model to represent
the tensile behavior of concrete is also proposed, in order to take into account the
concrete contribution between the cracks. This model, besides being simple and easy to
implement computationally, displays good accuracy in comparison to experimental data
and other refined models. All finite elements models are implemented into a
computational program written in FORTRAN 90, named ANALEST. Some parametric
and theoretical studies are performed to verify the implemented models, the effect of
material properties and constitutive models, and also for comparison between the
different models. Comparison between numerical and experimental results, obtained
from tests in different laboratories, for several beams and plane frames, shows the
efficiency of the developed computational program.

Key-words: reinforced concrete; finite element; nonlinear analysis.
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1 INTRODUCAO

1.1 CONSIDERAGCOES GERAIS

O concreto armado € um dos materiais mais utilizados na construgcdo de
estruturas de edificios residenciais ou comerciais, principalmente aqui no Brasil. Essas
estruturas devem ser dimensionadas para resistir com seguranca a todas as
solicitagdes a elas impostas, além de ndo apresentar deformagdes excessivas nem
grau de fissuracao indesejavel, de forma a comprometer as condi¢cdes de servico e
durabilidade das mesmas.

A analise de estruturas de concreto armado pode ser feita de diversas formas,
dependendo da precisao que se deseja dos resultados, das leis constitutivas utilizadas
para os materiais e da complexidade das estruturas.

A analise eléstico-linear, que considera uma relacdo linear entre tensdes e
deformagdes (linearidade fisica) e entre deformacdes e deslocamentos (linearidade
geomeétrica), € muito importante e ainda a mais utilizada devido a maior simplicidade de
aplicagcéo e ao fato de que o seu conhecimento ja estd consolidado.

No entanto, sabe-se que a caracteristica mais marcante do concreto € a sua
baixa resisténcia a tracao se comparado a compressao. Devido a isso, as estruturas de
concreto ja apresentam fissuragdo para baixos niveis de carga, ocorrendo reducao da
rigidez da estrutura e modificacdo da distribuicdo de tensdes, ou seja, a estrutura passa
a apresentar comportamento ndo linear fisico. Além da fissuracdo do concreto
tracionado, a nao-linearidade fisica das estruturas de concreto armado é caracterizada
pela plastificacao do concreto comprimido e pelo escoamento do aco.

Além disso, quando os deslocamentos da estrutura ndo sdo tdo pequenos de
forma que as equacbes de equilibrio precisem ser formuladas para a configuracao
deformada, a estrutura passa a apresentar comportamento ndo linear geométrico
importante.

Sempre que o efeito de redistribuicdo de tensdes causado pela fissuragéo e
plastificacéo for significativo, ou sempre que a interagéao entre esforgcos de flexao e axial
ou flexao e cisalhamento for importante, deve-se levar em conta as nao-linearidades da

estrutura.



Nos projetos, em geral, os resultados de uma andlise elastico-linear séao
utilizados para verificacdes de estados limites de utilizacdo, podendo ser estendidos
para verificagbes de estado limite ultimo. No entanto, em alguns casos, uma analise
elastico-linear pode nao satisfazer as condicdes de compatibilidade no estado limite
ultimo, tornando-se necesséria uma analise nao linear. E mesmo em verificacoes de
servigo, onde a fissuracao deve ser considerada, a ndo-linearidade fisica é considerada
de maneira aproximada.

Em muitas situagcdes a andlise nao linear é importante, como no caso de
estruturas muito esbeltas ou entdo estruturas submetidas a agcbes excepcionais, tais
como terremotos ou furacées. Além disto, uma analise nado linear torna-se necessaria
para a verificacdo da capacidade resistente de estruturas existentes que serao
submetidas a novos carregamentos nao previstos em projetos ou em casos onde as
cargas foram subestimadas no projeto estrutural.

Verifica-se, também, uma tendéncia das normas atuais em encorajar a
utilizacdo e desenvolvimento de métodos e programas que levem em conta as nao-
linearidades das estruturas de concreto armado em projetos estruturais.

Uma das vantagens da analise nao linear é que se pode ter uma idéia global
do funcionamento da estrutura, entendendo melhor o processo de formagdo e

propagacao de fissuras e o desenvolvimento dos mecanismos de colapso.

1.2 JUSTIFICATIVA

Devido ao avango tecnolégico e a utilizacdo de materiais mais resistentes,
estruturas mais complexas e mais esbeltas estdo sendo desenvolvidas, necessitando
para isso métodos computacionais mais elaborados para a andlise e projetos de
edificios.

Para analise nao linear de estruturas de concreto armado, o Método dos
Elementos Finitos se tornou a ferramenta mais utilizada atualmente, e, embora varios
modelos de elementos finitos ja tenham sido desenvolvidos, esse ainda é um tema
avancado no meio técnico-cientifico, tendo em vista a dificuldade de se modelar
corretamente o concreto armado, devido a fissuracdo do concreto, ao escoamento do
aco, e a interagao entre os dois materiais.

Sendo assim, o desenvolvimento de modelos que combinem eficiéncia



computacional e uma precisao razoavel deve ser cada vez mais incentivado (Silva e
Matos, 2000).

Existem diversos modelos de barra 2D para analise de vigas e pérticos de
concreto armado que representam bem o comportamento de estruturas quando este é
predominantemente de flexdo. No entanto, comparagbes desses modelos com
resultados experimentais em vigas continuas ou vigas/porticos com carga vertical
concentrada ou pérticos com cargas horizontais, ndo tém mostrado bons resultados,
devido a presenga de fissuras inclinadas causadas por flexdo e cisalhamento
combinados.

Modelos de elementos finitos planos sdo mais adequados para a analise
desses casos, no entanto o esforco computacional das analises é bem mais elevado,
principalmente para estruturas maiores com numero elevado de graus de liberdade.

Surge assim a necessidade de se buscar modelos que melhor representem o
comportamento de estruturas de concreto armado com modo de ruptura de flexao com
cisalhamento e que ao mesmo tempo conduzam a numero de graus de liberdade

reduzidos e analises mais econémicas.

1.3 OBJETIVOS

O principal objetivo desta tese € desenvolver novos modelos e investigar
alguns modelos existentes de elementos finitos para a andlise estatica ndo linear de
estruturas reticuladas de concreto armado, levando-se em conta a nao-linearidade
fisica e geométrica e implementar esses modelos num programa computacional. A
partir da comparacao entre os resultados dos modelos de elementos finitos, estudados
e desenvolvidos, com resultados experimentais obtidos para vigas e porticos de
concreto armado, pretende-se definir quais os principais parametros a serem utilizados

e também recomendar qual o melhor modelo a ser utilizado em cada caso.
Alguns objetivos especificos sdo:
- Estudar o elemento de barra de 7 graus de liberdade que considera a teoria

de viga de Euler — Bernoulli, com a sec¢éo transversal subdividida em camadas, onde

cada camada esta sujeita a um estado uniaxial de tensdes;



- Propor um modelo com elemento de barra que considere a teoria de viga de
Timoshenko, com a seg¢éo transversal subdividida em camadas, onde cada camada
esta sujeita a um estado biaxial de tensoes.

- Propor também um modelo misto, com as vigas e colunas modeladas por
elementos de barra e as ligagdes viga-coluna modeladas por elementos planos.

- Desenvolver um novo modelo constitutivo para o concreto armado sob
tracdo, que ao mesmo tempo represente de maneira mais realista o efeito de “tension-
stiffening” (enrijecimento a tragao entre as fissuras) e seja de facil implementacéo para
analise nao linear de estruturas de concreto armado;

- Implementar os modelos desenvolvidos em um programa computacional
para andlise nao linear fisica e geométrica de estruturas reticuladas, com a
possibilidade de diversos métodos para resolucao das equacoes nao lineares;

- Realizar um estudo paramétrico para auxiliar o entendimento dos diversos
modelos e realizar uma comparacao entre os diversos modelos estudados;

- Realizar uma comparagédo entre os resultados dos modelos de elementos
finitos desenvolvidos com resultados experimentais para vigas, pilares e pérticos
planos de concreto armado;

- Utilizar esta comparagéo para definir os principais parametros que influem

nas analises e extrair recomendacgdes para utilizacdo dos diversos modelos.

1.4 ORGANIZACAO DOS CAPITULOS

Inicialmente, no capitulo 2, é feita uma revisdo de literatura sobre os
principais temas do trabalho.

A seguir, no capitulo 3, descreve-se 0 novo modelo de “tension-stiffening”,
desenvolvido nesta tese, fazendo-se uma comparacdo com modelos existentes.

No capitulo 4 sao descritos os modelos de elementos finitos desenvolvidos,
enquanto que a implementacao computacional destes modelos € descrita no capitulo 5.

No capitulo 6 faz-se um estudo paramétrico para avaliar o efeito de alguns
parametros e propriedades dos materiais usados nos modelos, e desenvolve-se uma
comparacgao entre os diferentes modelos.

No capitulo 7 é realizada a aplicagao direta dos modelos desenvolvidos, a
partir de diversos exemplos de vigas, pilares e pérticos planos, comparando-se 0s



resultados numéricos dos modelos com resultados experimentais obtidos em ensaios
de laboratério.
Finalmente, no capitulo 8, sdo apresentadas as conclusdes e recomendacdes

para trabalhos futuros.



2 ANALISE NAO LINEAR DE ESTRUTURAS DE CONCRETO ARMADO

2.1 INTRODUCAO

Estruturas de concreto armado reticuladas podem ser modeladas por
elementos unidimensionais, bidimensionais, tridimensionais ou mistos. Os elementos
unidimensionais sdo as barras, que podem ter eixo reto ou curvo. Os elementos
bidimensionais ou elementos planos possuem geralmente geometria triangular ou
quadrilateral. Os elementos tridimensionais sdao os elementos soélidos, usualmente
tetraédricos ou hexaédricos. Ja os elementos mistos aparecem da combinagdo dos
elementos citados anteriormente.

Para andlise destas estruturas, podem ser utilizadas a andlise linear e a
analise nao linear, com inimeras variagdes.

Em uma andlise linear tem-se que o carregamento aplicado é proporcional ao
deslocamento da estrutura. Ja na analise ndo linear, incrementos constantes de carga
nao correspondem a incrementos constantes de deslocamentos. O comportamento néo
linear pode estar relacionado ao comportamento do material ou associado a mudangas

da configuracao da estrutura.

N&o-Linearidade Geométrica:

A linearidade geométrica fica atendida se as mudancas de configuracdo do
sistema estrutural forem suficientemente pequenas, de modo a permitir a utilizacao de
relacdes deformacaoxdeslocamento lineares e equacdes de equilibrio com base na
geometria inicial. Quando a variacao de esforcos e de deslocamentos provocados pela
mudanga da geometria da estrutura sob acdo de carregamentos ja nao for téo
pequena, deve-se considerar a ndo-linearidade geométrica, formulando as equacotes
de equilibrio para a configuracdo deformada da estrutura. Os efeitos desta nova
formulacdo sado usualmente chamados de efeitos de 22. ordem.

N&o-Linearidade Fisica:
O concreto é um material que apresenta um comportamento nao linear, e

quando combinado com 0 ago, 0 seu comportamento € ainda mais complexo, devido a



interacdo que ocorre entre ambos os materiais. Para uma andlise realista do
comportamento de estruturas de concreto armado, deve-se levar em conta a nao-

linearidade das relagdes tensao x deformagao dos materiais.

Para a consideragao das nao-linearidades fisicas e geométricas na andlise de
estruturas através do Meétodo dos Elementos Finitos duas formulagbes podem ser
utilizadas: a Formulacao Lagrangeana e a Formulacao Euleriana.

Para a mecéanica dos solidos a formulagdo mais utilizada é a formulagéao
Lagrangeana, pois no processo de solucdo, é visto o comportamento de todas as
particulas que constituem a estrutura, desde uma configuracdo inicial, t=0, até a
configuracédo t+At, onde é possivel estabelecer o equilibrio estatico. Na formulagcao
Lagrangeana as variaveis sao relacionadas a uma configuracdo conhecida. Uma outra
formulacdo seria a formulagéo Euleriana, que € normalmente utilizada na Mecénica dos
Fluidos. Simplificadamente, pode-se dizer que na formulagcdo Lagrangeana, a posicao
onde uma particula estd € dada em termos de onde ela estava, j& na formulagao
Euleriana a posi¢ao onde a particula estava é dada em fung¢éo de onde ela esta.

Dentro das Formulagcdes Lagrangeanas, duas metodologias se destacam: A
Formulagdo Lagrangeana Total (FLT) e a Formulagcdo Lagrangeana Atualizada (FLA).
Na FLT todas as variaveis estaticas e cinematicas sao referenciadas a configuracao
inicial, no tempo t=0. Na FLA estas variaveis sao referenciadas a ultima configuracao
equilibrada, tempo t.

Segundo Bathe (1982), ambas as formulag¢des incluem todos os efeitos ndo
lineares devido a grandes deslocamentos. A Unica vantagem de se utilizar uma
formulacdo ao invés da outra esta na eficiéncia numérica.

Segundo Chan (1982), as duas formulagbes sao matematicamente
equivalentes, mas a FLA é computacionalmente mais eficiente, pois, como sera visto
adiante, na formulagdo da matriz de rigidez ndo é necessario incluir a matriz devido aos
deslocamentos iniciais. Além disso, com a FLA o problema de deformacao artificial que
ocorre com grandes rotagdes de corpo rigido € evitado.

Segundo Wong e Tin-Loi (1990) a FLT é mais facil de ser implementada, no
entanto apresenta a desvantagem de que nao é possivel distinguir o movimento de
corpo rigido do elemento da sua deformagéo local. Isso implica numa descricdo

incorreta do equilibrio, exceto para problemas com rotacdes e deflexdes pequenas ou



moderadas. Ja na FLA, o movimento de corpo rigido do elemento pode ser separado
da sua deformacado local, mas apesar de apresentar uma descricdo do campo de
deslocamentos mais exata, o esforgco computacional para calcular as deformacgdes
locais no elemento em cada etapa de carregamento € muito grande.

Gummadi e Palazotto (1997) dizem que teoricamente as duas formulagdes
podem ser utilizadas para a solugcao de problemas com grandes deslocamentos e
grandes rotagdes, no entanto, a FLA mostrou-se eficiente para a andlise de vigas e
arcos com grandes deslocamentos e rotagdes, ja a FLT s6 é eficiente para grandes

rotacdes, se utilizada em conjunto com a técnica co-rotacional.

2.2 MODELOS EXISTENTES PARA ANALISE NAO LINEAR DE ESTRUTURAS
RETICULADAS DE CONCRETO ARMADO

O comportamento nao linear de estruturas de concreto armado tem atraido a
atencado de pesquisadores, o0 que possibilitou o desenvolvimento de diversos modelos
para consideracdo da nao-linearidade fisica e geométrica em estruturas de concreto
armado.

Um dos primeiros modelos utilizados para considerar a ndo-linearidade fisica
do concreto foi o modelo de barra com molas n&o lineares nas extremidades,
formuladas a partir de relagbes momentoxrotacdo pre-definidas. Esse modelo foi
posteriormente estendido para considerar a formagdo de rétulas plasticas, cargas
ciclicas e também considerar multiplas molas no elemento. Apresenta-se abaixo uma
breve revisdo desses modelos.

O modelo de Clough e Johnston (1967), apud Taucer et al (1991), utilizava
duas molas nao-lineares em cada extremidade do elemento, conectadas em paralelo,
sendo uma das molas com comportamento elasto-plastico perfeito, para representar o
escoamento, e outra, com comportamento perfeitamente elastico, para representar o
encruamento do aco (“strain-hardening”), ou seja, considerando-se uma relagéao
momento x rotacao bilinear.

O modelo de Giberson (1967), apud Kaba e Mahin (1984), consistia de um
elemento elastico-linear com uma mola ndo linear em cada uma das duas
extremidades do elemento. Esse modelo é mais versatil que o anterior, pois pode

descrever comportamentos mais complexos através da escolha apropriada das



relacdes momento x rotacao para as molas.

O modelo de Takayanagi e Schnobrich (1979), apud Taucer et al (1991),
subdividia cada elemento em um numero finito de sub-elementos, cada um
representado por uma mola nao linear, como se fossem molas ligadas em série. As
propriedades de cada segmento dependem do momento fletor do ponto médio do sub-
elemento que é admitido constante ao longo deste.

Mirza et al (1981) desenvolvem um modelo para porticos planos que
considera o concreto armado como um material elasto-plastico perfeito, dando enfoque
nas rétulas plasticas. E realizada uma redistribuicdo dos momentos fletores,
considerando a capacidade de rotacao destas rétulas, através do desenvolvimento de
um programa computacional que fornece como saida o comportamento carga x
deslocamento completo e também o local e sequéncia de formagcdo das rétulas
plasticas até que se forme o mecanismo de colapso.

Senem (2000) apresenta um método numérico para a andlise limite de
poérticos planos, baseado na analise matricial de estruturas. O trabalho apresenta
enfoque em estruturas metalicas, mas com possibilidade de extenséo a estruturas de
concreto armado. O comportamento plastico do material é incorporado pela mudanca
dos médulos de elasticidade de pequenos elementos de barra, localizados nas
posicdes de formacao de possiveis rétulas plasticas.

Outros métodos, também simplificados, admitem fungdes de interpolacao
para a obtengdo de rigidez variavel ao longo do elemento devido a nao-linearidade
fisica. Umemura et al (1973), apud Kaba e Mahin (1984), sugeriram este modelo
admitindo uma distribuicao parabdlica para a flexibilidade a flexao (1/El) ao longo do
eixo do elemento. Conhecendo-se a flexibilidade nas secbes das extremidades e no
ponto de inflexdo e utilizando as fungdes de interpolacdo, pode-se calcular a
flexibilidade ao longo de todo o elemento para uma dada distribuicdo de momentos. A
matriz de flexibilidade € depois invertida para a obtencdo da matriz de rigidez. Esse
modelo foi posteriormente utilizado por Rasheed e Dinno (1994(a)), sendo a fungao de
interpolacdo dada em fungdo das sec¢bes das extremidades e do meio do elemento.

Desde a primeira aplicagdo do Método dos Elementos Finitos (MEF) para a
analise de vigas de concreto armado, por Ngo e Scordelis (1967), varios modelos de
elementos finitos para estruturas de concreto armado estdo surgindo, pois existe uma

grande dificuldade em se modelar corretamente o concreto numa anélise de elementos
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finitos. (Ashour e Moreley (1993)).

Varios modelos de elementos finitos de barras bidimensionais (2D) foram
desenvolvidos e estendidos para barras tridimensionais (3D). Dentre estes modelos
podem-se citar alguns:

Barbosa (1978) desenvolveu um modelo para a analise n&o linear de porticos
planos de concreto armado considerando um numero fixo de camadas de concreto
igual a 10. No modelo, levam-se em conta os efeitos da fissuragdo, da nao-linearidade
a compressao do concreto e o comportamento ndo linear do ago, através de uma
modificacdo dos médulos de elasticidade das camadas e redistribuicdo das tensdes
excedentes. Apresenta-se no trabalho a comparacdo do modelo com o resultado
experimental de uma viga simples.

Holzer et al (1979) mostram um programa desenvolvido anteriormente,
descrevendo o elemento finito utilizado para a andlise nao linear fisica e geométrica de
vigas/colunas de concreto armado. O elemento utilizado apresenta dois n6s externos
com trés graus de liberdade cada e um né interno com um grau de liberdade. O modelo
admite uma relagdo deformacéo x deslocamento nio linear, para levar em conta a néo-
linearidade geométrica, mas considera pequenos deslocamentos. S&o utilizadas
relacdes constitutivas inelasticas e as cargas podem ser monotdnicas ou ciclicas. E
ilustrada a capacidade do programa em prever a histéria de carregamento x
deslocamento e o colapso de vigas e porticos de concreto armado.

Mari (1984) estendeu o modelo de barra 2D para 3D, para possibilitar a
analise nao linear fisica e geométrica de pérticos espaciais de concreto armado. Com o
intuito de incorporar as variacées das propriedades fisicas dos materiais na avaliagao
das propriedades dos elementos, cada elemento é dividido em um numero discreto de
filamentos ou lamelas de concreto e aco. Admite-se que cada um desses filamentos
esta sob um estado de tensdo uniaxial e as deformacdes por cisalhamento sao
desprezadas. Em qualquer segéo transversal as propriedades fisicas de cada filamento
podem variar para acomodar as nao-linearidades dos materiais. A rigidez da barra é
obtida pela soma das contribuigdes de todos os filamentos. O autor utiliza um elemento
de barra com 13 graus de liberdade, sendo seis graus para cada um dos dois nos da
extremidade e um grau de liberdade axial, no né interno do elemento. Para a
integracdo da matriz de rigidez sdo utilizados dois pontos de Gauss e considera-se um

unico valor para a matriz constitutiva, utilizando o valor do ponto médio do elemento,
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que representa a média dos valores ao longo do elemento. Dessa forma, a matriz de
rigidez pode ser obtida de forma explicita.

Kaba e Mahin (1984) desenvolvem um modelo para a andlise néo linear fisica
de colunas e pérticos planos de concreto armado considerando o método das lamelas
e utilizando uma analise dinamica para possibilitar a analise da estrutura sob agéo de
sismos.

Espion (1986) apresenta um modelo para andlise ndo linear fisica e
geométrica de pérticos planos de aco e de concreto armado. E utilizado um elemento
de viga/coluna com nove graus de liberdade. Nesse modelo o campo de
deslocamentos transversais é representado por um polindmio de quarta ordem e o
deslocamento axial por um polinémio de terceira ordem. Para a nao-linearidade
geomeétrica é utilizada a formulagdo Lagrangeana Atualizada, considerando pequenas
deformagdes. Foram implementadas diversas relagdes tensdo x deformagéo: linear,
bilinear, trilinear e foram realizadas varias analises para testar o modelo proposto.

Pimenta (1988) apresenta a dedugéo de um elemento de pértico plano para a
analise nao-linear, considerando a ndo-linearidade geométrica, onde € permitido que os
nds sofram grandes deslocamentos e rotagdes assim como que a barra apresente
grandes alongamentos e curvaturas, introduzindo o conceito da formulagédo
corrotacional. A nao-linearidade fisica pode ser incluida considerando um material
elasto-plastico e as barras ndo precisam ser homogéneas nem prismaticas.

Pimenta e Soler (1989) aplicam o elemento desenvolvido anteriormente por
Pimenta (1988) a andlise da estabilidade de pérticos de concreto armado,
apresentando uma formulagédo lagrangeana com a técnica corrotacional. Para modelar
o comportamento nao linear do concreto armado a compressao é utilizada uma relagao
tensao x deformagéao semelhante a da NBR 6118, desprezando-se a resisténcia a n. Ja
para 0 ago considera-se que € um material elasto-plastico perfeito. Sdo mostrados
exemplos de uma viga e dois poérticos, encontrando-se a carga critica.

El-Metwally e Chen (1989) estudam a influéncia da nao-linearidade fisica e
geométrica e a flexibilidade das ligagdes no comportamento de poérticos de concreto
armado. A ndo-linearidade geométrica € levada em conta tanto localmente quanto
globalmente. Para modelar o efeito localizado foi modificada a matriz de rigidez por
funcbes de rigidez, e globalmente € feita a atualizagdo das coordenadas apds cada

iteracdo. Para modelar o comportamento nao linear do concreto armado a compressao
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foi utilizada a relagdo tensdo x deformacdo proposta por Soliman e Yu, a qual
considera o confinamento do concreto pelos estribos. Despreza-se a resisténcia a
tracao do concreto e 0 ago é considerado um material elasto-plastico perfeito. A ligagdo
viga-coluna é modelada por uma mola de rotacao.

Carol e Murcia (1989(a) e 1989(b)) desenvolvem um modelo para analise nao
linear fisica de porticos planos de concreto armado através de uma formulagao hibrida
de elementos finitos. Nesta formulacdo é encontrada uma solucdo analitica para a
variagdo dos esforgos ao longo da secao transversal e sdo utilizadas as expressoes
matematicas dos esforcos da secao transversal como funcdes de interpolacdo destes
esforcos ao longo do elemento. De acordo com os autores nao é necessario refinar a
malha, pois as fungdes de interpolacdao sdo exatas, podendo-se utilizar elementos
longos. E considerado o efeito da fluéncia para o concreto armado e podem-se
considerar os efeitos de segunda ordem. O modelo é implementado no programa
CONS.

Vecchio e Emara (1992) desenvolvem um modelo para a consideracao da
deformacgéo por cisalhamento na analise ndo linear de porticos de concreto armado,
considerando o Modelo da Teoria do Campo de Compressdao Modificada. A
deformagédo por cisalhamento é definida através da compatibilizagdo das forcas
cortantes nas extremidades dos elementos.

O modelo desenvolvido por Sun et al (1993) pode ser utilizado para a analise
de estruturas de concreto armado e protendido. Esse modelo permite a utilizacdo de
um material ndo homogéneo e a utilizacdo de elementos nao prismaticos. Para a
inclusdo da nao-linearidade geométrica é utilizada a formulacdo Lagrangeana Total, a
qual considera a estrutura indeformada, mas considera o efeito dos deslocamentos na
mudanga da geometria através de uma matriz de deslocamentos iniciais. E utilizado o
método das lamelas para a divisdo da sec¢ao transversal, onde cada camada esta sob
estado uniaxial de tensées. Para modelar o comportamento nédo linear do concreto
armado a compressao é utilizada a relagdo tensdo x deformagdo proposta por
Hognestad (1951) e a tracdo utiliza-se uma relacdo linear até atingir a tensdo de
fissuracdo, apds utiliza-se uma curva do terceiro grau para representar o efeito de
enrijecimento do concreto entre fissuras (“tension-stiffening”). O aco é considerado um
material elasto-plastico perfeito. Foi desenvolvido um programa computacional que

apresenta bons resultados para cargas menores que a carga ultima.
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Rasheed e Dinno (1994(a) e 1994(b)) propéem dois modelos para analise ndao
linear fisica de estruturas reticuladas de concreto armado. Um deles é um modelo
simplificado ja citado anteriormente, e o outro € semelhante ao modelo proposto por
Carol e Murcia (1989(a) e 1989(b)). Para modelar o comportamento nao linear do
concreto armado a compressao, utiliza-se uma curva de quarto grau para a relagao
tensdo x deformacéo, considerando o confinamento do concreto pelos estribos. Para o
concreto sob tracao utiliza-se a relagdo sugerida por Gilbert e Warner, a qual combina
os efeitos de enrijecimento do concreto entre fissuras (“tension-stiffening”),
amolecimento  (“tension-softening”) e  aderéncia-deslizamento  (“bond-slip”),
representada por trés trechos lineares. O ago é considerado um material elasto-plastico
com encruamento.

Paz (1995) desenvolveu em dissertacdo de mestrado na UFF um modelo
computacional capaz de prever o comportamento ndo linear de vigas ou colunas de
concreto armado confinados nas zonas potenciais de formacgao de rétulas plasticas. A
autora utiliza um elemento de dois nds, com trés graus de liberdade cada. Sao
consideradas apenas segoes retangulares e utiliza-se a formulagdo isoparamétrica.
Adota-se o modelo simplificado de Mander, Priestley e Park (1984) apud Paz (1995)
para modificar a equagao constitutiva do concreto submetido a compressao em fungéao
da armadura de estribos. A matriz de rigidez e as forcas restauradoras sao avaliadas
numericamente pelas quadraturas de Gauss, sendo utilizados trés pontos de Gauss. A
matriz constitutiva e os esforgcos sao avaliados nos pontos de Gauss, sendo a secao
discretizada em camadas (Método das Lamelas).

Ovunc e Ren (1996) realizam a analise nao linear fisica e geométrica de
pérticos de concreto armado. A nao-linearidade fisica é incluida através de uma
aproximacao de uma funcdo continua da tensdao em relacdo a deformacdo. A nao-
linearidade geométrica é incluida expressando os deslocamentos dos elementos em
sua configuracdo deformada, através da formulagdo Lagrangeana Atualizada. Esta
formulacdao foi implementada nos médulos relacionados a ndo-linearidades no
programa STDYNL.

Shuraim (1997) mostra um modelo para a analise ndo linear fisica e
geométrica de pérticos planos de concreto armado. E utilizada uma relagdo
deformacgéo x deslocamento n&o linear, obtendo-se a matriz de rigidez do material e

uma matriz de rigidez geométrica. Utiliza-se a formulacdo Lagrangeana Atualizada, a
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qual atualiza as coordenadas nodais a cada etapa. O concreto sob compressdo €&
modelado pela curva proposta por Carreira e Chu (1985), e sob tragcao por dois trechos
lineares; o aco é considerado elasto-plastico perfeito. E utilizado o método de Newton-
Raphson modificado para solugao das equacdes néo lineares.

Araripe (1998) desenvolve trés modelos de elementos finitos considerando
tanto a nao-linearidade fisica quanto geométrica, dentro de uma descricao
Lagrangeana Total. Alguns exemplos tedricos sdo apresentados.

Silva e Matos (2000) fazem a analise ndo linear fisica e geométrica de
pérticos planos de concreto armado, considerando a contribuicdo de concreto entre
fissuras. Neste modelo a secao € dividida em camadas de aco e concreto. Considera-
se a estrutura submetida a grandes deslocamentos e grandes deformacgdes, baseando-
se numa formulagdo teorica consistente e utilizando um sistema de coordenadas
corrotacional solidario ao elemento. Para modelar o comportamento néo linear do
concreto armado a compressao é utilizada a relacao tensao x deformacao proposta por
Hognestad (1951), e a tracao adota-se 0 modelo constitutivo apresentado por Vecchio
e Collins. E apresentado um exemplo de um pértico de 14 pavimentos comparando-se
analises com e sem o efeito de “tension-stiffening”, analise linear e analise
considerando o P-delta.

Mendes Neto (2000) aborda a analise nao linear estatica de pérticos planos,
mas nao considera a sec¢do dividida em camadas, utiliza uma formulagdo através do
Teorema de Green para a obtencédo dos esforgos resistentes do concreto. O enfoque
da analise é para o Estado Limite Ultimo.

Branco (2002) desenvolve um cédigo computacional para analise de porticos
planos de concreto armado considerando a deformacao por cisalhamento através da
teoria de vigas de Timoshenko. E utilizada a formulagdo Lagrangeana Atualizada,
considerando tanto a nao-linearidade fisica quanto a geométrica. Para a consideracao
da ndo-linearidade fisica utiliza-se um modelo baseado no modelo de Dano de Mazars.
Nao sao apresentadas comparacdes entre os resultados obtidos com o modelo e
resultados experimentais.

Kwak e Kim (2002) desenvolvem um modelo para analise n&o linear fisica de
vigas de concreto armado. Ao invés de utilizar o método das lamelas, é utilizada a
relacdo momento x curvatura das sec¢fes previamente construida durante a andlise da

secao. A curva tensao x deformacdo utilizada para representar o concreto sob
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compressdo é a curva de Scott et al (1982) e sob tragdo é representada por dois
trechos lineares, um trecho até a fissuragéo e outro trecho de decaimento linear para a
consideragao do efeito de “tension-stiffening”. O a¢co é modelado como elasto-plastico
com encruamento.

Izzudin et al (2002) apresentam uma nova formulagdo para elementos de
viga/coluna para analise nao linear de porticos espaciais considerando a nao-
linearidade geométrica e considerando a nao-linearidade fisica de forma simplificada.
Nesta formulagédo cada viga ou coluna é modelada por um uUnico elemento no inicio da
analise e ha um refinamento automatico da malha nos lugares onde se torna
necessario. Admite-se que o concreto sob compressao apresenta uma relacao tensao x
deformacgao nao linear, representada por um trecho parabdlico até a tensdo maxima, e
depois, por um trecho constante, considerando o confinamento do concreto pelos
estribos. Nao se admite, no entanto, nenhuma resisténcia do concreto sob tracéo e o
aco é admitido como um material elastico-linear. Para os deslocamentos transversais
sdo admitidas fungbes de quarta ordem. O modelo foi implementado num programa
denominado ADAPTIC.

Chimello (2003) desenvolve um modelo para a analise ndo linear de vigas de
concreto armado reforgadas com tiras de carbono, utilizando um elemento de trés nos,
sendo os dois nds externos com trés graus de liberdade cada e um né interno com um
grau de liberdade de deslocamento axial. S&o consideradas apenas secoes
retangulares discretizadas em camadas. Nesse trabalho também é utilizada a
formulacao isoparamétrica, sendo a matriz de rigidez e as forcas restauradoras
avaliadas numericamente pelas quadraturas de Gauss, utilizando-se trés pontos de
Gauss.

Schulz e Reis (2003) apresentam uma formulagao de elementos finitos para
estruturas reticuladas tridimensionais de concreto armado, considerando a n&o-
linearidade fisica e geométrica. Utiliza-se a formulacdo Lagrangeana Total,
considerando deslocamentos finitos e pequenas rotacdes. Utiliza-se um processo
iterativo baseado no método do comprimento do arco. As relagdes constitutivas
utilizadas sao as recomendadas pela NBR-6118 para o dimensionamento e também
sdo implementadas as curvas indicadas pelo CEB 90. E utilizado um elemento finito de
barra com trés nos e sete graus de liberdade. Os dois nos externos apresentam trés

graus de liberdade, sendo dois deslocamentos, axial e transversal, e uma rotagéo. O né
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interno, no ponto médio do elemento, apresenta apenas um grau de liberdade, de
deslocamento axial.

Pode-se também utilizar elementos finitos de barra com formulacdo em
termos de forgas, em vez de deslocamentos, como no modelo de Taucer et al (1991) e
Spacone et al (1992).

Neste contexto, também se pode citar o trabalho de Teixeira e de Souza
(2003), o qual apresenta andlises tridimensionais de um edificio de concreto armado de
18 pavimentos, considerando para a modelagem das barras de portico tridimensional
um elemento finito baseado no Método das Forcas. Para esse estudo foi utilizado o
programa OpenSees desenvolvido na Universidade de Berkeley. Utilizou-se a
formulacdo corrotacional e também o método P-delta para validagdo dos resultados.
Para resolucao das equacdes nao lineares utiliza-se 0 método de Newton-Raphson.

Esses modelos baseados no Método das Forgcas tém apresentado 6timos
resultados, no entanto a sua implementagcdo computacional torna-se mais dificil,
principalmente em programas usuais de elementos finitos que utilizam formulagdo em
termos de deslocamentos ao invés de forgas.

Modelos de elementos finitos planos e sélidos também tém sido utilizados
com sucesso na analise de estruturas de concreto armado, levando em conta modelos
constitutivos biaxiais e triaxiais, desenvolvidos mais recentemente. Alguns desses
modelos sdo citados abaixo.

Ashour e Morley (1993) desenvolveram um modelo de elementos sdlidos para
a analise nao linear fisica de estruturas de concreto armado. Considera-se na analise o
modelo de fissuragéo distribuida. E admitido estado triaxial de tensdo para o concreto,
utilizando-se uma superficie de ruptura proposta por Kotsovos. Para tensdes que nao
ultrapassem esta superficie de ruptura, o concreto é considerado um material
isotrépico, e para tensdes além desta superficie o comportamento do concreto torna-se
ortotropico. A interagdo entre o concreto e o ago é modelada utilizando-se elementos
de contato, no qual cada um desses elementos consiste de trés molas, sendo
formulado também o célculo da rigidez das molas. Esses elementos s&o utilizados para
conectar os nés do concreto com os ndés do ago que tenham as mesmas coordenadas.
Sao apresentados dois exemplos numéricos de vigas isostaticas.

O modelo desenvolvido por Zhang et al (1994) consiste de elementos sélidos

isoparamétricos sob estado triaxial de tensdo. O aco pode estar distribuido no concreto
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ou disposto em camadas e ambos os materiais tm a mesma deformacéo. O efeito de
“tension-stiffening” é considerado através da modificagdo da relagdo constitutiva do
aco.

O modelo desenvolvido por Kwak e Filippou (1997) utiliza elementos sob
estado plano de tensdo. O concreto e 0 ago sao representados por modelos separados.
E proposta uma relacdo para considerar o efeito de “tension-stiffening” na analise
baseada num critério de fissura derivado dos principios da mecanica da fratura. E
utilizado para o concreto um modelo ortotrépico ndo linear, considerando o modelo de
fissuras giratérias (“rotating crack model”), no qual se admite que a direcao das fissuras
nao seja fixa, mas se mantém perpendicular as deformacgdes principais durante a
histéria de carregamento. Um novo modelo para o aco, o qual é considerado
incorporado no elemento de concreto, é desenvolvido para uma modelagem mais
eficiente de estruturas complexas.

O modelo de Wang e Hsu (2001) também utiliza elementos planos sob estado
plano de tensdo, utilizando o critério de ruptura de Kupfer. Podem ser utilizados
elementos isoparamétricos de 4 ou 8 nos. Considera-se fissuragdo distribuida e um
modelo de fissuras fixas (“fixed crack model”), onde os eixos de referéncia séo os eixos
correspondentes ao inicio da fissuragdo. O modelo € implementado num programa
denominado FEAPRC.

D’Avila (2003) propds dois modelos distintos para representar as fissuras em
pecas de concreto armado, um modelo que considera a fissuracao distribuida, e outro,

que considera a fissuragao incorporada, com a utilizacao de elementos finitos planos.

2.3 LIGACOES VIGA - PILAR

Os deslocamentos apresentados por uma estrutura estao relacionados a sua
rigidez, que depende também da rigidez das suas ligagdes. Portanto, a verificacao das
deformagdes de uma estrutura deve considerar a deformabilidade das ligacgoes.

A ligagéo entre a viga e o pilar, usualmente denominada de né de pértico, tem
um comportamento particular em relagdo ao resto da estrutura. Muitas vezes, 0s nos
de portico sao regides mais criticas do sistema estrutural como um todo, pois nestes
pontos ocorre a mudanga de diregdo do eixo da estrutura, o que provoca alteragdo na
direcdo dos esforcos internos e, consequentemente, modificagdo na distribuicado de
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tensdes na secao.

Para elementos de barras, as ligagdes podem ser classificadas com relagéo a
rigidez a flexdo em: articuladas, semi-rigidas e rigidas. As liga¢bes articuladas sao
aquelas que nao apresentam impedimento para a ocorréncia de rotagcao relativa entre
as pecas conectadas: sao as rétulas perfeitas, utilizadas em elementos de trelicas. As
ligagOes rigidas sdo aquelas nas quais todos os deslocamentos relativos entre as
pegas sao impedidos, isto é, ndo ha alteragdo no angulo relativo entre elas: sdo as
ligagdes comumente utilizadas em elementos de porticos. As ligagdes semi-rigidas
apresentam resisténcia a rotagcao relativa, mas nao possuem rigidez suficiente para
impedir todo deslocamento entre as pecas: € o caso de ligagdes de elementos de
concreto armado submetidos a flexao, apds a fissuragao. A utilizagao de ligagoes semi-
rigidas resulta em uma estrutura menos rigida quando comparada ao uso de ligacoes
rigidas e, por consequéncia, maiores deslocamentos na estrutura. Considera-se nas
ligagbes semi-rigidas apenas a influéncia da variagdo da rigidez a flexao, sendo estas
ligagcOes consideradas rigidas o suficiente para impedirem os deslocamentos relativos
de translacéo.

Para utilizag&o das liga¢des semi-rigidas, existe a dificuldade de como avaliar
os coeficientes de rigidez da ligacdo, devendo em geral recorrer a ensaios
experimentais.

Para o caso de porticos sujeitos a cargas horizontais, nas ligagdes entre vigas
e pilares o efeito de cisalhamento € importante, e as elevadas tensdes cisalhantes
provocam fissuras inclinadas, por isso torna-se necessaria uma modelagem mais
refinada da ligagao entre os elementos.

Uma maneira de capturar adequadamente o comportamento das ligacoes é a
partir de uma modelagem de toda a estrutura por elementos finitos planos. No entanto,
o modelo resulta em um grande numero de graus de liberdade, o que fica quase
impraticavel para a analise de pérticos em escala real. Outros modelos simplificados
tém sido propostos:

O Método das Ligagdes Flexiveis, proposto por Saffarini e Wilson (1983),
consiste em representar as vigas e pilares por elementos de barras, mas no encontro
entre esses elementos utiliza-se um elemento finito plano, submetido a um estado
plano de tensdes. Esse método foi proposto para analise elastico-linear, mas poderia

ser estendido para a consideracao da nao-linearidade do concreto, capturando assim,
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as fissuras inclinadas.

Pessiki et al (1990), apud Elmorsi (1998), afirmam que a maioria dos
programas para analise de porticos de concreto armado considera a ligacéo, entre
vigas e poérticos, rigida, e propdem uma alternativa para a modelagem destas ligagdes.
A FIGURA 1 mostra o modelo que eles propuseram, onde os elementos de barra eram
conectados através de um elemento no n6é formado por quatro barras conectadas por

ligagcbes articuladas, cuja estabilidade é mantida por uma mola diagonal.

FIGURA 1 — ELEMENTO DE LIGAGAO PROPOSTO POR PESSIKI ET AL (1990)

Alguns modelos interessantes foram propostos principalmente para porticos
submetidos a a¢des sismicas, nos quais as tensdes cisalhantes nos nos sao elevadas.
Elmorsi (1998) propds um modelo onde as ligacdes viga-pilar sdo modeladas por
elementos finitos planos com 12 nés, e para conectar esse elemento com os elementos
de barra, existem elementos planos de transicdo com 10 nés. Para compatibilizar os
elementos de barra com os elementos de transicdo, que sado elementos planos,
transformam-se os graus de liberdade de rotacdo do elemento de barra em graus de
liberdade de translacéo, através de uma matriz de transformacéo.

Bao (2005) propés um modelo onde a ligacao viga-pilar é idealizada por um
elemento de junta que consiste de barras de poértico formando um paralelogramo,
rigidas axialmente e com zonas de interface nas extremidades das barras. Estas zonas
sdo compostas de elementos de comprimento nulo e componentes de transicao
rigidos. A deformacgdo axial e por cisalhamento das extremidades dos elementos na
zona de interface sdo desprezadas, enquanto que a rotacdo destas interfaces
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causadas por carregamento de flexdo é levada em conta. Na modelagem, dois
elementos de comprimento nulo sdo utilizados para ligar os nés da extremidade dos
componentes de transicao rigidos aos nds do paralelogramo, liberando o grau de
liberdade de rotacédo e restringindo os graus de liberdade de translacdo que possam
causar deformagéao por cisalhamento, conforme FIGURA 2.

elementos de
comprimento nulo

7

molas nao lineares

elementos rigidos

elemento de junta
zona de transi¢ao

FIGURA 2 — ELEMENTO DE LIGAGAO PROPOSTO POR BAO (2005)

2.4 MODELOS CONSTITUTIVOS PARA OS MATERIAIS

A ndo-linearidade fisica esta diretamente ligada ao comportamento mecéanico
dos materiais constituintes da estrutura. Para uma analise n&o linear torna-se
necessario, portanto, conhecer o comportamento dos materiais para poder definir um
modelo que possa ser utilizado na analise computacional.

Existem diversos modelos para representar o comportamento dos diferentes
materiais, representados através de leis constitutivas para a relacdo tensado x
deformagéo.

Entre os modelos utilizados para representar o comportamento do concreto
armado pode-se citar o modelo elastico, que é o mais simples e mais utilizado na
analise de estruturas. Nesse modelo as deformagdes sao elasticas, ou seja, depois de
retirado o carregamento aplicado, o corpo retorna a sua configuracao indeformada,
sem apresentar deformacao residual. Quando a deformacgao é proporcional a tensao,
tem-se um material elastico linear, caso contrario diz-se que o material é elastico nao
linear. Outro modelo também muito utilizado € o modelo plastico, cuja principal
caracteristica € o aparecimento de deformagdes residuais quando ocorre 0
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descarregamento. Esses modelos podem ainda ser combinados, surgindo os modelos
elasto-plasticos. Atualmente existem também os modelos que utilizam a mecéanica da
fratura e do dano, os quais tentam reproduzir o mecanismo interno de microfissuras
que surgem com o aumento das deformagdes em materiais frageis, como o concreto.

Dentro dos modelos citados acima, procurou-se utilizar um modelo simples e
que fosse capaz de representar com razoavel precisdo o comportamento do concreto
armado, escolhendo-se assim o modelo elastico nao linear.

Ressalta-se que os modelos que serdo mostrados referem-se apenas a

carregamentos monotonicos.

2.4.1 Concreto

O concreto € um material bastante complexo que ja apresenta, mesmo antes
da aplicacdo de carregamento, inumeras microfissuras. Essas microfissuras sao
resultantes do fendmeno de retracédo e da liberagdo de calor, que ocorre na fase inicial
da cura. Com a aplicacdo do carregamento, essas microfissuras se propagam,
conferindo ao concreto, mesmo em baixos niveis de tensdo, comportamento nao linear.

Nas ultimas décadas, varios modelos constitutivos foram desenvolvidos para
tentar simular o comportamento do concreto observado experimentalmente.

N&o serdo abordados nesta tese os concretos de alta resisténcia.

2.4.1.1 Concreto sob compressao uniaxial

O concreto € um material heterogéneo e apresenta um comportamento nao
linear com relativa ductilidade sob compressao uniaxial, ao contrario de seus
componentes (agregado graudo e pasta), que apresentam isoladamente um
comportamento linear e fragil. A FIGURA 3 apresenta curvas tensao x deformacgéo
obtidas de ensaios sob carregamento monotdnico de compressao uniaxial, para varios
valores de resisténcia. Quatro trechos diferentes podem ser identificados nessas

curvas:

a) de 0 a 30% da resisténcia observa-se uma fase elastica: sob cargas

rapidas as microfissuras existentes na zona de transicdo permanecem
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inalteradas, e por isso a curva tensdo x deformacdo apresenta um
comportamento aproximadamente linear;

b) de 30 a 75% da resisténcia observa-se uma reducdo gradual da rigidez:
nesse trecho a propagacéo de fissuras € considerada estavel, ou seja, o0
comprimento das fissuras permanece inalterado para niveis de tenséo
mantidos constantes;

c) de 75 a 100% da resisténcia: a propagacao das fissuras € considerada
instavel, ou seja, o comprimento das fissuras rapidamente atinge seu valor
final mesmo para niveis de tensdo mantidos constantes.

d) a parte final da curva apresenta um ramo descendente, indicando o
comportamento conhecido como amolecimento ou “tension-softening”. As
fissuras continuam se propagando tornando-se um fenémeno

macroscopico.

-100 i

Q
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FIGURA 3 — CURVAS TENSAO — DEFORMACAO PARA O CONCRETO SOB COMPRESSAO

Um parametro importante para a resisténcia e ductilidade é a deformacao
ultima, sendo adotado, pela maioria das normas, um valor entre 0.35% e 4.0%.

Diversos modelos constitutivos sdo apresentados na literatura para tentar
capturar o comportamento do concreto sob compressao uniaxial, no entanto ainda néao
existe um consenso entre os autores para representacdo da curva tensao x

deformagéo, principalmente em relacdo ao ramo descendente, por ser este mais dificil
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de ser obtido experimentalmente e por ser influenciado pelo tamanho do corpo de
prova. Entre estes modelos podem ser citados os modelos propostos por Hognestad
(1951), Saenz (1964), Popovics (1970), Wang et al (1978), Tsai (1988) e Balan et al
(1997).

Apresentam-se aqui apenas 0 modelo de Hognestad (1951), devido a sua
importancia no desenvolvimento do modelo utilizado que sera definido no capitulo 4,
além dos modelos sugeridos pelo CEB 90 e pela NBR 6118 e também um modelo que

leva em conta o confinamento provocado pelos estribos.

MODELO DE HOGNESTAD (1951)

Este modelo € um dos mais aceitos e utilizados por varios autores, entre eles:
Mari (1984), Sun et al (1993), Silva e Matos (2000), Yalcin e Saatcioglu (2000) e
Oztekin et al (2003). A relacéo tensédo x deformagéo proposta € uma equacao do 2°.
grau para o ramo ascendente da curva e uma reta para o trecho descendente,

conforme mostra a FIGURA 4.
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FIGURA 4 — MODELO CONSTITUTIVO DE HOGNESTAD

A equacao é:
€ e )
o, =f [2[—"}—(—"] } para g, <¢g, (1)
80 80
€~ &
o, =f./1-0.15 para €, <g_ <g, 2)
€&

onde:
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o, = tensdo no concreto

f., = valor médio da resisténcia a compressao obtida em ensaios uniaxiais
€, = deformagéo correspondente a tensdo maxima f_,

¢, = deformagdo no concreto

g, = deformagdo ultima no concreto

MODELO DO CODIGO MODELO CEB-FIP 1990
O CEB prop6e a curva mostrada na FIGURA 5, que pode ser determinada

pela seguinte expressao:

para 8c <£':Iim (3)

onde:

G, = tensao no concreto

f__ = valor médio da resisténcia a compressao obtida em ensaios uniaxiais

cm

€., = deformacdo correspondente a tensdo maxima f., (O CEB indica o valor de

cl

0.0022)
€. = deformagéo no concreto
€, = deformagéo limite a ser considerada, correspondente a uma tenséo de 0.5fc, no

ramo descendente da curva,

fcm(MPa)T :

E.i = médulo de deformacéo longitudinal inicial = 2.15x10*MPa x
10MPa

] . f
Ec1= mdédulo de deformagéo secante = =™
€

cl
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FIGURA 5 — MODELO CONSTITUTIVO DO CEB 90

MODELO DA NBR6118

A NBR 6118 define um diagrama tensao x deformacao para dimensionamento
no Estado Limite Ultimo, utilizando-se resisténcias de calculo.

O diagrama tensaoxdeformacado, mostrado na FIGURA 6, é definido pelas
expressoes (4) e (5).

8C
o, =o,85fc{1—£1— o H para e, <29, (4)
o, =0,85f,, para 2%,<e, <35%, (5)

onde:

o, = tensdo no concreto
f., = resisténcia a compresséao de calculo (=f, /v, )

fek = resisténcia caracteristica

Y. = coeficiente de minorag&o da resisténcia

¢, = deformagdo no concreto
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FIGURA 6 — MODELO DA NBR 6118

MODELO DE MANDER et al (1988) apud PAZ (1995)

Este modelo considera um aumento na resisténcia do concreto devido ao

confinamento provocado pelos estribos, admitindo uma curva continua para a relagao

tensdo x deformacéao, dada pela seguinte equacgao:
f .r

r—1+x'

(6)

c

Conforme mostra a FIGURA 7:

concreto confinado
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E, =50004/f,, com f,,em MPa
sendo:

f., =tensdo maxima de compresséo do concreto confinado
e,. =deformagéo correspondente a f_
f., = tensdo maxima de compresséo do concreto ndo confinado

e,, =deformagao correspondente a f_,

Para determinacdo de f.. deve-se determinar a efetividade do confinamento,

conforme mostra a FIGURA 8.

concreto confinado
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FIGURA 8 — EFETIVIDADE DO CONFINAMENTO ENTRE ESTRIBOS
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Desta forma € demonstrado que a efetividade do confinamento, determinada

RTINS
K = ='6b_d, 2b, 2d, )

° 1_pcc

por Ke é:

onde:

n = nimero de barras longitudinais

w’=distancia entre as barras longitudinais

s’= espagcamento dos estribos medido entre as superficies internas das barras

b. = dimensédo do nucleo de concreto, medido entre os eixos do estribo perimetral na
direcéo x

d. = dimensdo do nucleo de concreto, medido entre os eixos do estribo perimetral na
direcéo y

P, = razdo entre a area de armadura longitudinal e a area total do nucleo de concreto

E possivel que os elementos estruturais tenham diferentes taxas de armadura

transversal nas direcées x e y. Neste caso a taxa de armadura transversal pode ser

dada por:
A
— SX 8
P sd. (8)
A
—— 9
Psy b, 9)
onde:

ps = taxa de armadura transversal na dire¢gdo x
ps, = taxa de armadura transversal na diregéo y

Asx = area total das barras transversais na direcao x
Asy = area total das barras transversais na direcdo y
s = espagamento entre estribos medido entre eixos

Assim, a pressao efetiva de confinamento nas direcbes x e y pode ser

calculada por:
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' =KoP ol (10)

yh

f'Iy:kepsyfyh (11)

onde:
f,, = tensdo de escoamento do ago de confinamento

Entrando no grafico da FIGURA 9 com f; e |1 correspondentes ao maior e

menor valor de f'x e 'y, € possivel determinar o aumento da resisténcia do concreto

confinado f'¢o/f co.
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FIGURA 9 — GRAFICO PARA CALCULO DA RESISTENCIA DO CONCRETO CONFINADO

2.4.1.2 Concreto sob tragdo uniaxial

O concreto submetido a tragdo apresenta uma resposta praticamente linear
até o inicio da fissuragao, que ocorre ao ser atingida sua resisténcia a tragao (fim). O
seu comportamento na ruptura € muito mais fragil do que na compressao, sendo o
ramo descendente da curva tensdo x deformagdo bem mais ingreme, caindo
rapidamente a tensdo para zero. A descricdo da curva tensdo x deformacdo é
usualmente feita através dos conceitos da Mecanica da Fratura, utilizando a energia de
deformagéo para a definicdo do amolecimento que ocorre apds a ruptura.

J& para o concreto armado, o comportamento é diferente. Apds o inicio da
fissuracdo, o concreto tracionado entre fissuras ainda colabora na resisténcia do
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elemento, devido a transferéncia de tensdes causada pela aderéncia entre 0 ago e o
concreto. Este efeito € conhecido como “tension-stiffening”.

Até algumas décadas atrés, esse efeito era desprezado, ja que ndo afetava
de maneira significativa a resisténcia ultima dos elementos de concreto armado. Mais
recentemente, esse efeito vem sendo considerado no célculo das deformacdes de
elementos de concreto armado, principalmente para cargas de servico. Também deve
ser levado em consideracao esse efeito quando se deseja avaliar a resisténcia e a
servicibilidade de estruturas existentes. Sabe-se que o efeito de “tension-stiffening”
depende de uma série de fatores, entre eles as dimensdes do elemento, a taxa de
armadura, o didmetro das barras, os médulos de elasticidade e as resisténcias dos
materiais (Gupta e Maestrini (1990); Prakhya e Morley (1990)). A transferéncia de
tensdes entre armadura e concreto aumenta a rigidez dos elementos de concreto
armado apoés a fissuragdo até o escoamento da armadura longitudinal. Foi observado
experimentalmente que o efeito de “tension-stiffening” diminui & medida que se
aumenta a taxa de armadura (Masicotte et al, 1990).

Varios modelos ja foram propostos para representar o efeito de “tension
stiffening”, alguns bem simples, outros com grande grau de complexidade. Um dos
modelos mais simples, mas muito aceito para o célculo de flechas e curvaturas, é o
modelo de Branson (1968), o qual propde a utilizacdo de uma inércia equivalente do
elemento para levar em conta a fissuragdo. Também se pode citar neste mesmo
contexto o trabalho de Cosenza (1990).

Para a utilizagdo do Método dos Elementos Finitos para a andlise nao linear
de estruturas de concreto armado, foram propostos diversos modelos que se baseiam
na modificagcdo da equacgao constitutiva do aco ou do concreto apos a fissuracao. Entre
os modelos que modificam a equacao constitutiva do aco pode-se citar: Gilbert e
Warner (1978), Choi e Cheung (1994) e o modelo do CEB (1985). Entre os modelos
que modificam a equacao constitutiva do concreto pode-se citar: Scanlon e Murray
(1974), Lin e Scordelis (1975), Vecchio e Collins (1986), Stevens et al (1987),
Balakrishnan e Murray (1988), Massicotte et al (1990). Existem ainda modelos mais
complexos, que se baseiam no mecanismo de aderéncia-deslizamento (“bond-slip”)
como os modelos de: Foegl e Mang (1982), Gupta e Maestrini (1990), Wu et al (1991),
Russo e Romano (1992), Choi e Cheung (1996) e Kwak e Song (2002). Esses modelos

mais complexos dependem de uma série de parametros que sdo mais dificeis de
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serem obtidos, requerendo ensaios experimentais especificos para cada elemento, por
isto n&o sao tao utilizados para problemas em escala real.

Os modelos que modificam a equacao constitutiva do concreto sdo em geral
mais utilizados: modifica-se o ramo descendente da curva tensao x deformacdo do
concreto sob tragcao para levar em conta o efeito de “tension-stiffening”. Esses modelos
sao de mais facil implementacéao e, por serem mais simples que os modelos de “bond-
slip”, podem ser aplicados a problemas para andlise de estruturas em escala real. No
entanto, a maioria desses modelos considera o efeito de “tension-stiffening” de maneira
aproximada, considerando usualmente uma equacgao Unica, independente da taxa de
armadura ou de outros parametros que também interferem.

Em virtude disso, é desenvolvido neste trabalho um novo modelo constitutivo
para o concreto armado sob tracdo que ao mesmo tempo representa de maneira mais
realista o efeito de “tension-stiffening” e € de facil implementagdo para analise ndo
linear de estruturas de concreto armado. Este modelo é definido no Capitulo 3.

2.4.1.3 Concreto sob estado biaxial de tensoes

O comportamento do concreto sob carregamento biaxial é diferente do seu
comportamento sob carregamento uniaxial. Diversos estudos foram realizados,
destacando-se o trabalho de Kupfer et al (1969), os quais ensaiaram placas de
concreto submetidas a diferentes combinagées de estado biaxial. As observacoes
experimentais mostram que o comportamento do concreto no estado biaxial depende

da raz&o entre as tensdes principais (c,/c,).

A FIGURA 10 mostra a curva tensao x deformacdo para o concreto sob
compressao biaxial. Observa-se que a resisténcia do concreto a compressao biaxial €
maior que a obtida em compressao uniaxial, e que a deformag¢ao no pico aumenta com

0 aumento da tensdo de compressao transversal.
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FIGURA 10 — CONCRETO SOB ESTADO BIAXIAL DE COMPRESSAO-COMPRESSAO (KUPFER et al, 1969, apud
FRANCA, 2006)

A resisténcia do concreto a tracao biaxial € praticamente igual a obtida em
tracao uniaxial, conforme FIGURA 11.

o, /o, =0,000/-1
eeeo G,J0,=0,052/-1
_____ a,fo, =0.103/-1
a,/o,=0,204/-1

£(x10")

+1 -1 2

FIGURA 11 — CONCRETO SOB ESTADO BIAXIAL DE TRAGAO-TRACAO (KUPFER et al, 1969, apud FRANCA,
2006)
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Quando o concreto estd submetido ao estado de tracdo-compressao,
FIGURA 12, observa-se que a resisténcia a compressao diminui com o aumento da
tensdo de tracao transversal.

<5

{7
¥ - 0.1 & gty B
6 I /
0,08 !'

f .Ct’ a, /e, = 0.00/1,00

p s gy foy=0.5571.00

_____ o, /o, =1.00/1,00
£ (x107)

< —0,04 -0,02 0,02 0,04 0,06 0,08 0,10 i

FIGURA 12 — CONCRETO SOB ESTADO BIAXIAL DE TRAGAO-COMPRESSAO (KUPFER et al, 1969, apud
FRANCA, 2006)

Existem alguns modelos constitutivos disponiveis na literatura para
representar esse comportamento do concreto sob estado biaxial. O modelo de Kupfer e
Gerstle (1973) considera o concreto um material isotrépico e elastico nao linear. As
equacoes constitutivas sdo expressas em funcdo do moédulo de deformacao
volumétrica e de cisalhamento. J& Darwin e Pecknold (1977) mostraram que o0s
modelos ortotrépicos fornecem melhores resultados dos que os modelos isotropicos.
Entre 0os modelos ortotropicos também podem ser citado o modelo de Liu et al (1972).

Apbs a fissuragcdo do concreto, outros modelos constitutivos devem ser
utilizados. No método dos elementos finitos a fissuracdo do concreto pode ser
representada através de trés modelos: o modelo de fissuras discretas, o modelo de
fissuras distribuidas e o modelo de fissuras incorporadas (D’Avila, 2003).

O modelo de fissuras discretas representa cada fissura individualmente. Uma

fissura causa a divisdo do elemento em duas partes, devendo-se redefinir a malha de
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elementos finitos o que gera grande esfor¢o computacional.

No modelo de fissuras distribuidas admite-se que o concreto € um material
continuo, mas com leis constitutivas modificada. Esse modelo é mais utilizado por ser
computacionalmente mais econémico e ainda pode ser classificado em dois tipos, o
modelo de fissura fixa e o0 modelo de fissura giratéria, onde as fissuras acompanham a
direc&o do eixo de tensado principal.

O modelo de fissura incorporada, que tem sido desenvolvido nos ultimos
anos, reune os aspectos favoraveis dos modelos anteriores: as fissuras podem se
propagar em qualquer direcdo, nao é necessario redefinir a malha apds o aparecimento
de cada fissura e ainda os resultados sao independentes da malha de elementos finitos
utilizada (D’Avila, 2003).

O modelo de Vecchio e Collins (1986), denominado de “Modified
Compression Field Theory”, € um modelo de fissura distribuida e giratéria e serviu de
base para o modelo constitutivo utilizado neste trabalho. Esse modelo foi desenvolvido
com base em resultados experimentais, para elementos sujeitos a forgas normais e
forgca cortante no plano do elemento. Nesse modelo o concreto fissurado é tratado
como um novo material com relagbes tensdo x deformacgdo préprias. Equilibrio,
compatibilidade e relagdes tensao x deformacao sdo formuladas em termos de tensées
e deformacbes médias.

As equagbes constitutivas sdo definidas com base nas tensbes e
deformacodes principais. A tensao principal de compressao depende das deformacgdes
principais de tracdo e de compressao, ja a tensao principal de tracdo depende apenas
da deformacéo principal de tracao.

A tensao principal de compressao é calculada por:

2
& &
G2 = Ocomax Z(E_ZJ - (S_ZJ (1 2)
0 0

onde o, € a tensdo principal minima, ¢,é a deformagdo correspondente ao

pico de compresséo uniaxial e €, é a deformacao principal minima. O fator ¢ leva

c2max

em conta o estado biaxial de tracao-compresséao e € determinado por:
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SO = — (13)

c2max
0.8-0.34 5t
80

A curva tensdo x deformacao do concreto sob tragdo é elastico-linear até a
fissuracao, e, apos a fissuracao, a tensdo é dada por:
f
ct (1 4)

Oy =—F———=
"1+ ,/500¢,,

onde o, € atensdo principal maxima e ¢_, é a deformagéo principal maxima.

2.4.1.4 Concreto sob estado triaxial de tensoes

O comportamento do concreto sob estado triaxial de tensdes é interessante
no estudo do confinamento do concreto. O concreto sob compresséo triaxial apresenta
uma resisténcia maior e as deformacdes transversais e axiais de ruptura, usualmente,
aumentam com o aumento das tensdes de confinamento. Quando comparados com
ensaios de compressao uniaxial, observa-se que ocorrem maiores deformacdes de
ruptura nos corpos-de-prova confinados, indicando um comportamento mais ductil
antes da ruptura para o estado triaxial de compressao.

Segundo Kang e Bittencourt (1998), podem ser observados dois modos
tipicos de fratura em corpos de prova sujeitos a compressao triaxial: no primeiro modo
o fraturamento ocorre em duas diregdes, no segundo modo a fratura ocorre numa unica
direcéo, dependendo da tensao de confinamento.

Dentre os modelos existentes para representar o concreto no estado triaxial
de tensdes pode-se citar o modelo de Ottosen (1979), o qual € um modelo elastico nao
linear e é aplicavel a todos os estados de tensao.

Neste trabalho ndo seréo utilizados modelos triaxiais, embora pudessem ser
utilizados para representar o confinamento provocado pelos estribos nas pecas de

concreto modeladas por elementos planos.

2.4.2 Aco

As barras de ago utilizadas nas estruturas de concreto armado s&o utilizadas

para resistir apenas a esforcos axiais, logo é necessario conhecer apenas suas
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propriedades sob estado uniaxial de tensdo. Essas propriedades dependem do
processo de fabricacdo do ago, que pode ser a quente ou a frio. Os ag¢os obtidos por
laminagdo a quente apresentam um diagrama tensdo x deformag¢do com patamar de
escoamento bem definido. Os acos obtidos por tratamento a frio ndo apresentam
patamar de escoamento convencional no diagrama tenséo x deformagéo. As principais
propriedades do aco sdo obtidas a partir de ensaios uniaxiais de tracao.

Os modelos utilizados para representar o comportamento do aco geralmente
s&o iguais para a tracdo e compressao, e sdo mais simples que 0os modelos para o
concreto. Os modelos mais utilizados sdo: 0 modelo elasto-plastico perfeito, 0 modelo
elasto-plastico com endurecimento e também modelos trilineares, conforme mostram
as FIGURAS 13, 14 e 15 a seguir.

Y

Eu €s

FIGURA 13 — MODELO ELASTO-PLASTICO PERFEITO

€s

FIGURA 14 — MODELO ELASTO-PLASTICO COM ENDURECIMENTO LINEAR
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FIGURA 15 - MODELO TRILINEAR

Em pecas de concreto armado modeladas por elementos finitos, a armadura
pode ser modelada de trés maneiras distintas: pelo modelo distribuido, pelo modelo
discreto e pelo modelo incorporado.

No modelo distribuido considera-se um elemento de armadura sobreposto ao
elemento de concreto, com mesma espessura do elemento de concreto e moédulos de
elasticidade equivalentes nas duas diregdes ortogonais. Esse modelo é indicado
quando a armadura encontra-se uniformemente distribuida no concreto nas duas
diregbes.

No modelo discreto a armadura é modelada por elementos de barra
unidimensional, sendo que os nés da barra devem coincidir com 0s nés dos elementos
de concreto.

No modelo incorporado, a armadura é representada de uma maneira discreta
dentro do elemento, podendo se situar numa posicao qualquer. Os deslocamentos nas
extremidades da armadura sao obtidos a partir dos deslocamentos nodais e a rigidez
da armadura é passada para os nés do elemento a partir de uma transformacao de

coordenadas.
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3 NOVO MODELO DE TENSION-STIFFENING

O novo modelo de tension-stiffening, desenvolvido nesta tese, baseia-se no
modelo constitutivo do CEB (1985) e utiliza o conceito de decaimento exponencial do
modelo de Gupta e Maestrini (1990). Modifica-se a equacgao constitutiva do concreto
apds a fissuragdo, considerando um decaimento exponencial em funcdo de um
parametro a. Esse parametro € obtido a partir do modelo do CEB (1985) e € fungéo da
taxa de armadura e da relagdo entre os modulos de elasticidade do concreto e da
armadura.

Descreve-se inicialmente o modelo do CEB (1985) e em seguida o novo
modelo proposto.

3.1 O MODELO DO CEB (BULLETIN D’INFORMATION NO. 158-E — MANUAL DE
FISSURACAO E DEFORMAGCAO, 1985)

O modelo do CEB desenvolvido para tirantes de concreto armado considera o
efeito de “tension-stiffening” através de um aumento na rigidez do ago. Propbe-se
assim uma equacao para a determinacdo da curva tensdo x deformagdo do acgo
utilizando uma deformacdo média, situada entre a deformagcdo da secado totalmente
fissurada e a deformagcdo da secado que ainda esta intacta. Na FIGURA 16 pode-se
observar o mecanismo de fissuracdo de um tirante de concreto armado.

A deformagdo no ago varia entre a deformacdo es; (deformacdo no aco
calculada no Estadio | - se¢do intacta) e €5, (deformagéo no ago calculada no Estadio Il
- secao fissurada sem contribuicdo do concreto), determinando-se assim uma

deformagé@o média dada por:
(15)

onde A/ é a extensao total de um elemento de comprimento ¢ sujeito a uma tracao
axial N maior que Nr, definida como a for¢ga que produz a primeira fissura e Ags
representa a contribuicdo do concreto entre as fissuras, que segue uma relagao
hiperbdlica e se aproxima assintoticamente de es, para tensdes superiores a G .

Foi mostrado experimentalmente (CEB, 1985) que o incremento de

deformagao Aes pode ser representado pela seguinte relagéo:
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Ae. =Ae, @ (16)
c

s max
s2

onde:

G € a tensdo no ago, calculada para a secao fissurada, quando a tensao no
concreto é igual a f..

Gs2 € atensdo no acgo considerando a sec¢ao fissurada, para um dado nivel de
carregamento.

Agsmax € @ variagdo maxima entre as deformagdes €41 € €52 que ocorre no inicio
da fissuragéao.

A definicdo desses parametros € melhor observada na FIGURA 17.

i: -
N : ! N
] 1

a) T P

____,./ s '\....____ O
b) ) P
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FIGURA 16 — MECANISMO DE FISSURAGAO NUM ELEMENTO DE CONCRETO ARMADO SUJEITO A TRAGAO:
a) TENSAO NO ACO; b) TENSAO DE ADERENCIA; c) TENSAO NO CONCRETO - (CEB, 1985 -
FONTE: LLINAS, 2001).
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Esir Esor
FIGURA 17 — DIAGRAMA TENSAO X DEFORMAGAO DO ACO (CEB, 1985)

Substituindo-se a equacgao (16) na equacao (15), encontra-se a deformacao

(o} (o}
— st | st .
8sm - 852 _Aesmax( J - 852 - (852r _gslr{ J .
652 652
€, o, O,
g, =€,|1-—X (—“ J + eslr( S j
832 032 652

média:

onde:

€sir € a deformacdo no aco calculada no Estadio | (secédo intacta)
correspondente a tensao og.

€sor € a deformacdo no ago calculada no Estadio Il (secédo fissurada sem
contribuicdo do concreto) correspondente a tensao Gg,.

Esse modelo apresenta uma teoria consistente para representar o
comportamento médio pds-fissuracdo de um elemento tracionado de concreto armado,
com as equacgOes constitutivas baseadas em resultados experimentais. No entanto,
como pode ser observado na equacao (17), € dificii de ser implementado
computacionalmente numa analise de elementos finitos, ja que os2 Nndo pode ser obtido
explicitamente a partir da deformagdo média &sm . Uma simplificacdo desse modelo foi
proposta posteriormente no Cédigo Modelo CEB-FIP 1990: uma curva trilinear é
utilizada para representar o diagrama tensao x deformacao média do ago. Esta curva é
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uma aproximacdo da curva mostrada na FIGURA 17, s6 que, ao invés de uma curva
continua apds a fissuracdo, apresenta um ramo bilinear. A partir desse modelo
simplificado, D’Avila (2003) apresentou um modelo trilinear para a equagao constitutiva
do concreto tracionado, levando em conta a contribuicdo do concreto entre as fissuras,
utilizando o modelo do Cédigo Modelo CEB-FIP 1990 para determinagdo de alguns
parametros.

Nesta tese é desenvolvido um novo modelo de “tension-stiffening” que
modifica a equagao constitutiva do concreto tracionado, descrito no que se segue.
Alguns parametros sao obtidos a partir do modelo do CEB (1985) ao invés do modelo
do Codigo Modelo CEB-FIP 1990, pois assim obtém-se para o concreto tracionado
fissurado uma curva continua, cuja implementacao computacional num programa para
analise nao linear de estruturas € mais facil e o processo iterativo para a convergéncia

€ mais estavel e rapido.

3.2 NOVO MODELO DE TENSION-STIFFENING

O novo modelo de “tension-stiffening” desenvolvido nesta tese modifica a
equacao constitutiva do concreto tracionado, a qual € elastica linear até atingir a
resisténcia a tragdo, considerando que, apds atingir essa resisténcia, ocorre um
decaimento exponencial da tensdo em funcao de um certo parametro a. Esta equacao

é definida por:

o, = fcte_o{st (18)
Esse pardmetro o poderia ser obtido através de um ajuste de resultados de
ensaios experimentais em tirantes de concreto armado, variando-se a taxa de
armadura longitudinal. No novo modelo proposto o parametro a é obtido em fung¢édo da
taxa de armadura (p) e da relagdo entre os médulos de elasticidade do ago e do
concreto (n = Es/Ec), a partir do modelo do CEB (1985), adotando-se o mesmo
conceito de deformacao média (esm) € a expressao (17) que a define.
A determinagéo da curva tensao x deformagéo do concreto é feita através da
analise de barras de concreto armado submetidas a tragcao pura, ou seja, tirantes.
Através da FIGURA 18 observa-se a contribuicdo do concreto entre as

fissuras. O ponto “a” representa o inicio da fissuragcdo; no ponto “b” tem-se que &2 = €,
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e no ponto “c” tem-se que €= g.

N
A
I/ESTADIOI
N, // b ¢
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FIGURA 18 — REPRESENTACAO DO EFEITO DE “TENSION-STIFFENING” EM UM ELEMENTO DE CONCRETO
ARMADO TRACIONADO, (a) DIAGRAMA DE FORCA X DEFORMACAO DO ELEMENTO, (b)
DIAGRAMA TENSAO X DEFORMAGAO DO CONCRETO.

Considera-se que a deformagdo na armadura € igual a deformagdo no
concreto adjacente, obtendo-se assim a deformacao no tirante, que antes de ocorrer a
primeira fissura é determinada por:

N

S S (19)
E.A, +ELA,

onde:

Es € o mdédulo de deformacao longitudinal do aco.

E. ¢ o médulo de deformacdo longitudinal do concreto inicial, antes da
fissuracao.

As € a area da secao de aco.

A € a area do concreto tracionado.
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Apo6s a fissuragcdo, obtém-se a partir da equagao (17) a deformacédo no
concreto entre os pontos “a” e “b”, da curva da FIGURA 18(b):

2 2
€ =8=¢€ = (GS’ J € +[1 —(&J }852 (20)
652 652

onde:
1
632 =— e Gsr — ( +np)fct
s p
Apos a fissuragao, a deformacao no tirante pode ser igualada a:

E.A,+EJA,
onde E.“ é o modulo de deformacéao do concreto fissurado, que varia com o
aumento da fissuragao.

A partir da equagéo (21) encontra-se a tensdo no concreto, fazendo-se:

E =2a (22)
g€
Portanto:
Gct = % = 632p - 8Esp (23)

c

Para o tragado da curva tensdo x deformagéo do concreto tracionado entre os
pontos “a” e “b”, encontram-se primeiramente os valores de €, através da equacgao
(20), variando-se o esforco aplicado N, de N até N,. A partir destes valores de ¢
calculados, determinam-se os valores de o¢. No trecho a partir do qual &2 > €y (ponto
“b” até ponto “c”), a tens&o varia linearmente com a deformacao até o ponto em que
e=g,, como se pode observar da FIGURA 18(b). Foram assim tragadas varias curvas
tensdo x deformagdo (apenas entre os trechos “a” e “b”), variando-se n, p, fq, fy.
Observou-se que 0s parametros que sdao mais importantes na definicdo do decaimento
da curva sao n e p. A partir dai, para varios valores de np, foram ajustadas curvas
exponenciais em fungdo do parametro o, encontrando-se assim o valor de o para cada
valor correspondente de np. Esse ajuste de curvas foi feito através do programa
Mathcad 2001, utilizando-se as curvas tensdo normalizada (c¢/fe;) N0 concreto versus
deformagédo. A FIGURA 19 ilustra um exemplo desse ajuste para a relagdo np = 0.2,

onde os pontos representam aqueles calculados pelas equacdes (20) e (23), e a curva
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continua representa a curva ajustada para a equagao (18), onde o valor encontrado

para o parametro o usado para o decaimento exponencial foi de 0.069.

Gct/ fct
05 —

| |
0 0.001 0.002 0.0z

€

FIGURA 19 — AJUSTE DE CURVA PARA O DIAGRAMA TENSAOXDEFORMAGAO.

Apos encontrados varios valores de o para diferentes valores de np, ajustou-
se uma nova equacgao, agora um polinbmio de terceiro grau, para fornecer o valor do
parametro o em funcdo de np. Esse ajuste de curvas pode ser visto na FIGURA 20,
onde os pontos representam cada valor de o encontrado para um determinado valor de
np, € a curva continua ja é a curva ajustada (obtendo-se um coeficiente de variagao =

0.996), expressa pela seguinte equagéao:

o =0.017 +0.255(np)-0.106(np)* +0.016(np)° (24)

03 T T

U —

0l -]

np
FIGURA 20 — AJUSTE DE CURVA PARA OBTENGAO DE o
Esta equacdo foi determinada para tirantes, onde toda a peca esta
tracionada. Para a aplicagdo desse modelo em vigas, deve-se obter a altura efetiva da
zona tracionada, podendo-se utilizar a equagéao fornecida pelo Codigo Modelo CEB-FIP
1990:
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h—x

h, =2.5(h-d)< (25)

onde h é a altura total da viga, d é a altura util e x é a altura da zona
comprimida.
Admitindo-se usualmente que h—d=0.1h, tem-se que:

h
Ref= — 26
ef 4 ( )

3.3 COMPARACAO ENTRE MODELOS

Para verificar a validade do novo modelo de “tension-stiffening”, procurou-se
compara-lo com modelos analiticos desenvolvidos anteriormente. Inicialmente,
comparou-se 0 novo modelo com modelos mais refinados, como o modelo de Gupta e
Maestrini (1990), o modelo de Kwak e Song (2002) e o proprio modelo do CEB (1985),
o qual foi utilizado para a definicdo do novo modelo. A comparagéo foi feita através das
curvas tensdo x deformagédo obtidas para tirantes de concreto armado, utilizando-se
para a comparacao dois valores tipicos de np: o mesmo valor apresentado no item
anterior, np=0.2, encontrando-se através da equacdo (24) o valor de a = 0.0638; e
np=0.4, encontrando-se através da equacao (24) o valor de a = 0.103.

Esses exemplos podem ser visualizados na FIGURA 21. Analisando-se os
graficos é possivel observar que o modelo proposto, como j4 era previsto, se
aproximou bem do modelo do CEB (1985). As pequenas diferencas se devem ao fato
de que a curva do CEB foi obtida para alguns pontos, € ndo € uma equagao continua,
como é o caso da equacado do novo modelo, sendo que o parametro o da curva
exponencial foi ajustado de modo que se aproximasse da melhor maneira aos pontos
obtidos pelo CEB. O modelo proposto também apresentou, para os dois casos,
resultados satisfatérios em relagdo aos modelos de Gupta e Maestrini (1990) e de
Kwak e Song (2002).
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FIGURA 21 — COMPARAGAO DAS CURVAS DE “TENSION-STIFFENING”, (a) PARA np=0.2, (b) PARA np=0.4.

Posteriormente o modelo foi comparado com outros dois modelos
simplificados, que sdo comumente utilizados em analises de elementos de concreto
armado através do método dos elementos finitos: o0 modelo de Vecchio e Collins (1986)
e um modelo bilinear (Figueiras, 1986), apresentados na FIGURA 22(a). Trés valores
de np foram escolhidos para aplicacdo do novo modelo. A comparacdo das curvas
tensdo x deformacdo do novo modelo com a dos outros modelos simplificados é
apresentada na FIGURA 22(b). Como pode ser observado na figura, os modelos
simplificados ndo sdo capazes de considerar as diferentes taxas de armadura na
variacdo do efeito de “tension-stiffening”. Isto mostra a vantagem do novo modelo, o
qual considera esta variagdo, mostrando assim uma precisdo comparavel aos modelos
mais refinados, e, ao mesmo tempo, € um modelo de facil implementag¢édo, sendo os
parametros necessarios de facil obtencdo, assim como nos outros modelos

simplificados.



47

Modelo proposto np=0.2
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FIGURA 22 — COMPARAGAO DOS MODELOS DE “TENSION-STIFFENING”: (a) COLLINS E VECCHIO (1986) E
FIGUEIRAS (1986), (b) MODELOS SIMPLIFICADOS E O NOVO MODELO PARA DIFERENTES
VALORES DE np

3.4 COMPARACAO COM RESULTADOS EXPERIMENTAIS DE ENSAIOS UNIAXIAIS

Para validar o resultado previsto pelo modelo de “tension-stiffening” foram
analisados dois elementos de concreto armado submetidos a tragdo uniaxial que foram
ensaiados experimentalmente.

O primeiro deles, denominado de V3, foi ensaiado por Rostasy et al (1976),
mas os dados e resultados foram retirados de Massicotte et al (1990). Trata-se de um
tirante com 6 m de comprimento e secao transversal de 30 cm x 50 cm. A taxa de
armadura longitudinal € de 0.67%, e os materiais tém as seguintes propriedades: f¢; =
1.17 MPa; E; = 10003 MPa; f, = 526 MPa; Es = 197GPa. O valor de a calculado pela
equacao (18) foi 0.049. A comparacao entre resultados numérico e experimental é
apresentada na FIGURA 23, através das curvas tensdo (MPa) x deformagao (%/oo)-
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FIGURA 23 — GRAFICO TENSAO X DEFORMAGAO DO ELEMENTO V3

O segundo exemplo foi retirado de um estudo de Hwang e Riskalla (1983),
apud Gupta e Maestrini (1990), que ensaiaram diversos elementos de concreto
submetidos a tracdo uniaxial. Foi escolhido o exemplo nimero 7 para comparagao, o
qual apresenta 76.2 cm de comprimento e se¢ao de 17.8 cm x 30.5 cm. A taxa de
armadura longitudinal é de 1.476%, e os materiais tém as seguintes propriedades: fct =
2.62 MPa; Ec = 27794 MPa; fy = 469 MPa; Es = 199 GPa. O valor de « calculado pela
equacao (18) foi 0.043. A comparacao entre resultados numérico e experimental é

apresentada na FIGURA 24, através das curvas de carga total aplicada (kN) x

deformacao (%/oo)-

400 1

. *
*
1 *
300 .
L
— *
Z *
< 200 1 *
< *
9 | -
< é ¢ EXPERIMENTAL
© 100 ¢
: ANALEST
0 t t t | |
0.0 05 1.0 15 2.0 25

DEFORMAGAO x 10

FIGURA 24 — GRAFICO CARGA X DEFORMAGAO DO ELEMENTO NO. 7
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Observando-se os resultados dos dois exemplos, verifica-se que 0 modelo de
“tension-stiffening” desenvolvido conseguiu representar bem o comportamento de
elementos de concreto armado sujeitos a tragdo uniaxial. Apenas no trecho final da
curva, préximo ao inicio do escoamento do ago, 0 modelo numérico mostrou-se um

pouco mais rigido que o experimental.

Nos exemplos do item 7.1, o modelo de “tension-stiffening” proposto é

avaliado através da analise de vigas ensaiadas experimentalmente.
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4 MODELOS DE ELEMENTOS FINITOS PARA ANALISE DE VIGAS E PORTICOS
PLANOS DE CONCRETO ARMADO

O método dos elementos finitos (MEF) é um método numérico em
Engenharia. Aplica-se em geral a problemas em que nao é possivel obter solucbes
satisfatdrias por métodos analiticos.

As estruturas de concreto armado podem ser modeladas por elementos finitos
de barra, elementos planos, elementos de placa ou casca ou ainda por elementos
solidos ou axi-simétricos.

Neste trabalho sdo estudados e comparados entre si alguns tipos de modelos
de elementos finitos para analisar o comportamento estrutural de vigas simples,
continuas e porticos planos de concreto armado.

Os seguintes modelos séo investigados e desenvolvidos:

e Modelo com elementos de barra com as hipéteses de Euler-Bernoulli
(VEB);

e Modelo com elementos de barra com as hipéteses de Timoshenko
(VTIM);

e Modelo com elementos mistos, que combinam elementos de barra
(VEB) com elementos planos nas ligagdes entre barras e elementos de
transicao.

Com relacdo a ndo-linearidade fisica, nos elementos de barra as secdes
transversais sao discretizadas em camadas, sendo que para os elementos VEB
considera-se que cada camada esta submetida a estado uniaxial de tensdes e para os
elementos VTIM, a estado biaxial de tensdes. Considera-se que os elementos planos
usados nas ligacdes do modelo misto estdo submetidos a estado biaxial de tensdes.

Com relacdo a nédo-linearidade geométrica, como em vigas e porticos de
concreto armado as rotacées ndao devem ser grandes, pois seriam incompativeis com a
utilizacdo da estrutura, utiliza-se a simplificagdo para rotagdes moderadas. Sera
utilizada, portanto, a Formulagdo Lagrangeana Total, pois para esse caso é mais facil
de ser implementada.

Cada tipo de modelo, com respectiva formulagdo detalhada, sera apresentado
nos subitens a seguir.
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4.1 MODELO DE BARRA COM HIPOTESE DE EULER-BERNOULLI

Utiliza-se um elemento de barra com trés nds e sete graus de liberdade
(FIGURA 25). Os dois nés externos apresentam trés graus de liberdade, sendo dois
deslocamentos, axial e transversal, e uma rotacdo. O né interno, no ponto médio do
elemento, apresenta apenas um grau de liberdade, deslocamento axial, semelhante ao
utilizado por Chan (1982), Mari (1984) e Chimello (2003). O elemento de viga/coluna
usual (de dois nés) utiliza como fungdes de interpolagédo polinbmios de 1°. grau para o
deslocamento longitudinal u, e polinbmio de 3°. grau para o deslocamento transversal
v. Como na formulacado de Euler —Bernoulli (como sera visto adiante): u = up —ydv/dx,
quando o eixo local x ndo coincide com a linha dos centréides das sec¢des, esta relacao
implica que a diferenga entre os graus dos polindbmios de u e v deve ser apenas um e
nao dois. No comportamento nao linear fisico do concreto armado fica claro que o
centrdide se move ao longo da altura da se¢do durante o processo de carregamento e
conclui-se que o uso das fungdes de interpolagdo do elemento de dois nds seria
inconsistente. Devido a isso Blawendraad (1972) e depois Aldstedt e Bergan (1978)
apud Espion (1986) introduziram o sétimo grau de liberdade, correspondente ao
deslocamento axial no ponto medio do elemento, transformando para segunda a ordem
do grau do polinémio que descreve o deslocamento axial.

Para andlise da estrutura sera utilizado o Método dos Elementos Finitos com
formulacao isoparamétrica e a secao sera discretizada em camadas ou lamelas. O eixo

de referéncia horizontal x pode ter uma posicao arbitraria.

y
0, (3) 6,(6)
I~ N
§ U, () 3 Uy(7) 2 Up(4)
E=-1 £=0 E=+1 x,§
/\/1(2) X=-L/2 Xg= 0 xp= +L/2 | V,(5)
Z
L

FIGURA 25 — ELEMENTO DE BARRA NAO LINEAR COM 7 GRAUS DE LIBERDADE (CHIMELLO, 2003)



52

Hipoteses adotadas no modelo:

1. O aco e o concreto sdo considerados materiais homogéneos e admite-se
que ha aderéncia perfeita entre os materiais.

2. Utiliza-se a teoria da viga de Euler-Bernoulli, na qual as secoes
permanecem planas e normais a linha neutra apés a deformacado. Os
efeitos da deformacédo por cisalhamento ndo sao, entdo, levados em
conta.

3. Cada camada da secao transversal esta submetida a estado uniaxial de
tensao.

4. Os esforcos totais em cada secdo sdao encontrados superpondo-se 0S
esforcos resultantes das tensbes nas camadas de concreto com o0s

provenientes das tensdes nas armaduras de aco.

Segundo Bathe (1982), as etapas basicas para obtencdo das equagdes que
regem o problema de elementos finitos na analise nao linear sdo as mesmas utilizadas
na andlise linear: a escolha das fungbes de interpolagdo para as coordenadas dos
elementos e para os deslocamentos nodais nas equacdes que regem o problema na
mecanica do continuo, e a obtencédo das equacdes de equilibrio de forcas através do
Principio dos Trabalhos Virtuais. Como na andlise linear, sé é necessario considerar
um Unico elemento para a obtengédo destas equacoes, ja que as equacoes de equilibrio
para todos os elementos podem ser obtidas da mesma forma que na analise matricial

de Estruturas, admitindo-se a continuidade de deslocamentos entre elementos.

Pode-se demonstrar através da Teoria da Elasticidade Nao Linear
(Taborda Garcia e Villaga, 1995) com grandes deslocamentos, mas com pequenas

deformagodes, que a relagdo entre a deformacéo longitudinal €, e os componentes de

deslocamentos uy e uy, nas diregdes x e y respectivamente, & dada por:

2 a 2
€, = ou, +l ou, i (27)
ox 2|\ ox oX
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X, Ux

FIGURA 26 — DEFORMAGAO DE UMA BARRA - (*) CONFIGURAGAO DEFORMADA

Com base na FIGURA 26, pode-se definir:
O deslocamento de um ponto genérico P(x,y) da barra definido pelas
componentes uy, Uy, fica referido ao deslocamento do ponto Po(x,0) do eixo, cujas

componentes sao designadas por u e v, na forma:

u,(x,y) =u(x)—ysenoé (28)
u, (x,y) = Vv(x) - y(1-cos6) (29)
A partir da FIGURA 27 pode-se relacionar a rotacdo 6 com os deslocamentos
uev:
senf = dv (30)
ax

cosG:1+d— (31)
dx
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a0 (32)
1+—

(1+du/dx)dx
X+U

X, Ux

—_— -

C (centro de curvatura)

FIGURA 27 — DEFORMAGAO DE UM SEGMENTO NO EIXO NEUTRO DA BARRA

Com base nas Equagdes (30) a (32), pode-se definir:

du do du de)’ (dv deo )’
=—- 0—+—|| —-— 60— —— 06— 33
€, ix ycos dx+ {(dx ycos dxj J{dx ysen de} (33)
Designando:
. du 1|(du dv
= o=—"=||— 34
€x0 = Ex ly-o dx+2{(dxj (dxj} (34)
Tem-se:
g, = y@(cose+d—cose+d—3enej+ 1 y (de (35)
dx d dx dx

Substituindo as equagdes (30) e (31):
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2 2 2
exze;o—y@ 1+2%+ du + av +1y2 a6 (36)
dx dx (dx dx 27 \dx

A parcela entre parénteses é igual a (1+2¢ ), portanto tem-se que:

. de 1 ,(deY
e =€, -yY—(+2e)+—y?| — 37
X x0 de( xO) 2y (dXJ ( )
Considerando que ¢, << 1, chega-se a:
. de 1 ,(de)
e _y 2 38
Sx 8xO de 2y (dxj ( )

1 ,(do) de .
Despreza-se o termo Ey ™ em presenca de yd—, por ser este ultimo
X X

necessariamente bem menor que a unidade (Taborda Garcia e Villaga, 1995).
Pode-se escrever:
€ =€~ YO (39)
sendo &, dado pela equagdo (34), a curvatura, ¢, pode ser obtida por (ver

FIGURA 27):

de
dx

I

(0 (40)

Trabalhando com as Equagbes (30), (31) e (32) pode-se obter a curvatura:
d?v

2
p=——9X° (41)

2
(&)
dx

Considerando agora a classe de rotagdes moderadas €é permitida a

simplificacdo de ¢, para:

a 2
gx 28&4_1 & (42)
ox 2| odx

Nesse caso as derivadas dos deslocamentos sdo bem pequenas em relacéao
a unidade, portanto tem-se:
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senf=tanf =0 = av (43)
dx

cos6=1 (44)

Com isso, o campo de deslocamentos passa a ser:

dv
u, (X,y) =u(x)-y—= (45)
dx
u, (X,y) = v(x) (46)
Tem-se ainda para rotacdes moderadas que:
d?v
= 47
dx? (47)
Portanto encontra-se para o valor da deformacao:
du 1(dv)® d?
=—t—|—| —y— 48
= Z(dxj ydx2 (48)
2
Sendo: €, :%+l av :
dx 2\ dx
Pode-se reescrever a equacao (48) por:
€ =& YO (49)

Definicado do campo de deslocamentos:
Através da formulagdo isoparamétrica, utiliza-se na direcdo horizontal a

coordenada natural & . O mapeamento pode ser obtido por:

X = %L (50)
Logo tem-se:
6= (51)
O campo de deslocamentos no elemento fica entdo definido pelas equagdes:
(&, y) = Uy (8) - y-6(8) (52)
V(€) =N,v, +N,0, +N.v, +N,6, (53)

onde u, é o deslocamento axial no eixo de referéncia dado por:
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Uo(€) =Nyu; +N,u, +N; o (54)
O indice 7 corresponde ao sétimo grau de liberdade do elemento de barra,
sendo o deslocamento axial do né 3, us, relacionado com o parametro o, por:

Uy +u,

+ 0.
8 2

As fungbes N, sdo fungdes de interpolagéo e podem ser obtidas por inspe¢ao:

_(1-9 Y (E2 N
No= Ng=E N = (18) (55)

Para o deslocamento vertical, as fungbes N, s&o os polinbmios cubicos de

Hermite, usualmente utilizados em elementos de viga:

N, = 1= +1)° 4 (G +1)° (56)
Ny =&+ )= 6+ 1) + &+ 57)
Ny =2(E+1)° = (€ +17° (58)

Ng = —%(§+1)2 +%(§+1)3 (59)

Admitindo-se rotag6es moderadas, pode-se admitir que 6 = j_v portanto tem-
X

se que:
dv dv d§ dv 2 2}, , ' '
6(8) = dx =d_§d_§( B d_E,.E - [[N2V1 +N;6, +Ngv, +Neez] (60)
d
dg

As deformacdes especificas no elemento sdo dadas pela equacao (48).

em que: '=

A parte linear pode ser obtida através da equacao (61), derivando-se o campo
de deslocamentos u em relagdo a x e aplicando-se a Regra da Cadeia:

_du_dude
e (&y)= ox = G O (61)
portanto:
e (&Y)=¢,(8) -y (&) (62)

onde ¢, € a deformagdo axial no eixo de referéncia:
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du, d§ 2 du, wu,-u, 4&

e ¢ é a curvatura (rotagdes moderadas), dada por:

do d 2 do 4. ; ; .
(P(g):d_a'd_i:['d_g:L_g[Nzw N30, +Ngv, +N662] (64)
d2
emaque: "'=—;.
q dgg

Tem-se entdo:

" _E
N, =38 (65)
" _E _
N'g=-(85-1) (66)
" __§
N", = 2& (67)
" L
N'e=7(88+1) (68)

Portanto pode-se escrever a curvatura como sendo:
_6_&\/ +3&,\—1e 6E) +3<§+1e

(p - L2 1 L 1 + (_L2 V2 L 2 (69)
A equacéo (62) pode ser reescrita sob a forma matricial:
e =t —y]{g‘”} (70)
¢
onde &= {S;L} € o vetor de deformacdes generalizadas lineares:
u1
V1
€. %1 0 o0 E 0 o %],
Sz{q,} o 66 361 o -6t 3gal U (71)
2 L L2 L Ve
e2
Oy

Chamando A=[1 —y] e chamando de B, a matriz que relaciona as
- ~ 2x7
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deformagdes especificas generalizadas lineares com os deslocamentos nodais,
definido por Q7X1 tem-se que:
e =AB U=B U (72
Para o célculo da parte nao linear (equacao 48), podem-se utilizar as fungées
de interpolagéao ja definidas anteriormente, e utilizando a notacao de matrizes, pode-se
dizer que:
v=NU (73)

ondeN=[0 N, N; 0 N; N, 0]

E chamando:
oN
N =—— 74
A (74)
Tem-se que:
e = U'N'N U
~NL 2 ~MX X (75)
Portanto:
e =B 3UNIN U 76

onde B = ABL sendo estas matrizes definidas anteriormente.

A forma incremental sera dada por:

asL asNL
0 =—3%U+——-3dU 77
€ aU J+ au Ot (77)

e substituindo-se nesta Equagéo (77) a Equagéo (76), chega-se a:

se =B +U'N'N BU ou 5e =B +B U (78)
Aplicando-se entdo o Principio dos Trabalhos Virtuais:
dWi=58We (79)
J3e Todve=8U"f (80)
N

Substituindo na Equagéao (80) a Equacéo (78), tem-se:
T e _ T
U [B +B_Jodve=5U'f (81)

ve °
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Como BLNJT € uma configuragao virtual arbitraria, para que a Equacao (81)

seja satisfeita deve-se ter:

[B +B Jodve =t (82)

Ve
Pode-se dizer que no equilibrio o vetor de forgas residuais deve ser igual a
zero:

onde o vetor de forgas internas (ou restauradoras) é:
e
= 4
r \/[(I§0+I§NL)Tch (84)
Para solucionar esta equacdo nao linear, pode-se utilizar o método de

Newton-Raphson, linearizando-a em torno da ultima iteragéo convergida. Tem-se assim

que:
oy
w(uk”)z\u(uk)+a—0(uk)AU=0.'. (85)
ar
r(u)+==(u")Aau="f(u).. (86)
~ aU ~
or
BU( “)Au= \|f( ‘). (87)
A matriz de rigidez tangente é entdo a primeira parte da equacao anterior dada
por:
k' o 88
K —@ (88)
Derivando-se a equagéao (88), obtém-se:
ar 0B’ 9
e T d0O e
E_ j—chv +jB —gdv (89)
Como B=B +I§NL(U), para determinacao da 12. integral da equacéao (89) tem-
se:

98 9B 3B (U)
= oM 9
oU ou  ou 90)
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9B 9B (U)

=N =N"N 91
U= o NN (1)
Portanto tem-se que:
9B’ .
[—=odve = [N'N odve (92)
Ve al:J Ve T
Para determinacao da 22. integral da equacgao (89), faz-se:
T
B" 9% gve = j(B +B ) 90 0 e (93)
VeN alNJ Ve ~o ~NL aSaU
onde:
O _g (94)
o€
o€
FIT I (99)

Substituindo-se as Equacdes (94) e (95) em (93), chega-se a:

ve NT(—E;—ZdVe :\J;($°+BNL)T Et(Bo-i_BNL)dVe (96)

Assim, tem-se que a matriz de rigidez tangente é dada por:

K'= j(B +B )TE*(B +B )dve+jNTN odVe (97)
.

~o ~NL ~o ~NL ~XOMX
Ve

Ou seja, a matriz K' é composta de trés matrizes:

Uma matriz K, obtida para a nao-linearidade fisica que € dada por:

-6 ele Jov =

~0
Ve
Uma matriz que usualmente é definida como geométrica, Ky, que é dada por:

K = [N'N odve (99)
%4

~X oYX

E uma matriz K, causada por deslocamentos iniciais ao considerar a

estrutura deformada, que é dada pela soma de trés componentes:

I8 el Jov e e, e Jov+ (e, e, Jov 100

~0
e
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O modulo de elasticidade tangente é fungcdo dos deslocamentos e das
equacoes constitutivas dos materiais.
Para a determinagéo do vetor de forgas residuais, este foi separado em duas

partes, uma em funcdo de B e uma em funcao de BNL.
= -

Chamandode r ede r |, calcula-se primeiramente r .
~NL

~0 ~0

r =[B"ATodV (101)
o - -
Fazendo dV =dAdx, e sabendo que dx:%di, pode-se reescrever a
equacao (101):
+1
r =] BTATchEdg (102)
R S 2
N T - .
Chamando agora o1= M :JA odA de vetor de tensbes generalizadas,
A
onde N e M sao os esforgos axiais e de flexao, pode-se reescrever a expressao de r :
+1 T L
r =|B o1=d 103
r j 3 o1 de (103)
Para determinagéo de r tem-se:
.
- [[o, ) oo 108
Fazendo dV =dAdx, e sabendo que dx:%di, pode-se reescrever a
equacao (104):
+1 L
— T —
ro= { j1 B chzdg (105)

Como o esforgo axial N é obtido por N= J.GdA, tem-se que:
A

~NL

+1
_ T
r _N_j1|§;NL dg (106)

As matrizes de rigidez também sdo obtidas separadamente, conforme

explicado anteriormente.
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A matriz K, € calculada pela equagéo (98), e inserindo nesta a equagao (72)

obtém-se:
K =[BTATE'ABdV°.. (107)
+1 L
K =[ [B"AT E'ABdAZdg (108)
A
Chamando agora de D', a matriz constitutiva generalizada tangente, dada por:
t _Ft
D‘:jATEtAdAz Ef‘ EtS (109)
R - -E'S El
Pode-se reescrever a expressao da matriz de rigidez:
+1 _ L
K =|B DB=d 110
< j 3'D'Bodg (110)
Trabalhando desta mesma forma com as demais matrizes, chega-se a:
+1 T L
K =N|N' N =d 111
< J N'N S dg (111)
E dividindo K, em trés termos, Ky1, Ky2, Kus, tem-se:
E'A |\ L
Km - {_E‘S}:[(B) ($N|_)§dg (112)
+1 T L
_[Et _Et =
K =[EA Es]_j(E}NL) (B)5 & (113)
+1 T L
_[Et b
K EAJ(B,) (B, )5 (114

Tanto as matrizes de rigidez como as forgas restauradoras sao integradas ao

longo de &, utilizando-se a Regra de Integracdo de Gauss, e a matriz constitutiva, o

vetor de esforgos generalizados, o esforgco normal, e os demais termos que foram
integrados na area, sao avaliados nos pontos de Gauss. Para obtencdo destes termos

em cada ponto de integracdo &, discretiza-se a se¢do em camadas ou lamelas,

conforme mostra a FIGURA 28:
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Al G;J
y 3 ° . —_-—
N _ compressao _
> = 0= Y] LN ¢ M
> _ \ N
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§ tracéao G
e e oA, — : c
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FIGURA 28 — METODO DAS LAMELAS: a) DISCRETIZAGAO DAS SEGOES EM LAMELAS; b) DISTRIBUIGAO DE
DEFORMAGOES; ¢) DISTRIBUIGAO DE TENSOES; d) ESFORGCOS TOTAIS. (CHIMELLO, 2003)

A tensdo em cada camada de concreto, 6., e em cada camada de ago, o4, é
obtida a partir das equagdes constitutivas para estado uniaxial, descritas a seguir no
item 4.4.

Neste trabalho serdo utilizados trés pontos de Gauss. Se o material fosse
linear, dois pontos seriam suficientes para integrar exatamente as expressdes da matriz
de rigidez e do vetor de forcas. No caso de materiais ndo lineares nao ha um numero
finito de pontos de integracdo que garantam a exatidao da integracao, portanto, para
melhorar a precisdo da integracdo, pode-se ou refinar mais a malha com a utilizagao
dos dois pontos, ou entdo, como sera feito neste trabalho, utilizando-se uma malha
mais grossa e trés pontos de integracdo, ficando mais facil de capturar a nao-
linearidade dos materiais ao longo do elemento.

No caso de trés pontos, as posicoes dos pontos de Guass &i sdo:
&, =—0.6,6, =0,&, =+/0.6 € 0s pesos W, sd0: W1=5/9, W»=8/9 e Wz=5/9.

Apo6s a formacao da matriz de rigidez do elemento e do vetor de forgas, deve-
se fazer a condensacéo estéatica, para eliminagcdo do 7° grau de liberdade (parametro
o1). Este procedimento é utilizado usualmente para eliminar graus de liberdade de nos
internos de certos elementos finitos, com o objetivo de diminuir o nimero de equagdes
do sistema global.

Essa operacdo pode ser realizada porque as incognitas nodais do né interno
ndao participam das condicbes de compatibilidade dos elementos adjacentes, nao
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contribuindo, assim, para a formagao das equagdes globais do problema.
Para realizar a condensagéao estatica deve-se formar o sistema de equagées

kee kei ue _ re
{kie kii}{ui}_{ri} (o)

onde e representa os graus de liberdade externos e i o grau de liberdade

da seguinte maneira:

interno que sera condensado.
Da segunda linha do sistema de equacgdes (115) tem-se que:
u, =k;'r, —k;'k U, (116)
Explicitando a primeira linha do sistema de equacées (115):
Kool + KU, =T, (117)
e substituindo-se nesta equagéo o vetor u, dado na equagéo anterior, obtém-
se o seguinte sistema de equagoes:
(Koo —Kaki Kig U =1, =k ki, (118)
Como nos elementos nao tem forga aplicada no n6 interno, ri=0, esta equacao
pode ser reduzida a:

(kee -k k'_1kie )ue =r

eivii

ou k., =r, (119)

e

Conhecendo-se a matriz de rigidez condensada de cada elemento, k°, e o

vetor de forgas, [e, pode-se formar a matriz de rigidez e o vetor de forgas da estrutura

através dos métodos usuais de analise matricial, somando-se a contribuicdo de todos
os elementos. Para que as contribuicées de cada elemento possam ser adicionadas na
matriz global da estrutura, é necessario que os graus de liberdade da estrutura estejam
referenciados a um mesmo sistema de eixos (sistema global). Isto pode ser feito

através da transformacao:
K*=RK°R (120)
onde:
159 = matriz de rigidez do elemento em relagéo aos eixos globais;
R =matriz de rotagao do elemento, dependente de sua posicao em relagao

ao sistema global de eixos coordenados;
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k® = matriz de rigidez condensada do elemento em relagio aos eixos locais.

Da mesma forma procede-se a transformacao do vetor de forgas:
r’=R'r® (121)

Apbs a formacao do sistema de equacbes da estrutura no sistema global,
deve-se restringir a estrutura, aplicando-se as condi¢gdes de contorno.

4.2 MODELO DE BARRA COM HIPOTESE DE TIMOSHENKO

As deformacgdes por cisalhamento em vigas e porticos de concreto armado
sao geralmente negligenciadas no calculo dos esforcos e deslocamentos, pois em geral
as barras sao longas em comparacdao com a altura da secéo transversal. No entanto,
as deformagdes por cisalhamento podem representar uma contribuicdo significativa,
mesmo em barras longas, depois que ocorrem fissuras inclinadas nos elementos,
aumentando os deslocamentos da estrutura.

Para levar em conta a deformacao por cisalhamento considerou-se a teoria
da viga de Timoshenko. Esta teoria baseia-se na viga de Euler-Bernoulli, porém leva-se
em conta a deformagado por cisalhamento. Apdés a deformacgéo, a se¢do permanece
plana, mas ndo mais normal a linha neutra. Com isso, considera-se que a deformagao
por cisalhamento é constante ao longo da secéo transversal. Utiliza-se um elemento
semelhante ao do modelo anterior, ou seja, também se utiliza um elemento com trés
nds, ja que a fungéo de interpolagdo do deslocamento axial permanece a mesma.

Varios modelos de elementos finitos que consideram a teoria da viga de
Timoshenko ja foram propostos na literatura, diferindo na escolha das fungdes de
interpolacao utilizadas para o deslocamento vertical e rotagao.

A formulacdo utilizada aqui é baseada em Reddy (1997) com algumas
adaptacOes. Reddy faz a formulacdo para barras elastico-lineares. S&o utilizadas
funcbes polinomiais exatas, obtidas de modo semelhante as da viga de Euler-Bernoulli,
0 que evita o problema de travamento (“shear-locking”), comum quando se utiliza

funcbes de interpolagéao lineares.
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4.2.1 Formulagéo para elemento elastico-linear:

Observando-se a FIGURA 29, tem-se a deformagdo de uma barra

considerando a teoria de Timoshenko.

0 =dv/dx -y

L

dv/dx

) dv/dx

FIGURA 29 — DEFORMAGAO NA TEORIA DE TIMOSHENKO

A formulagdo aqui descrita procura seguir a formulacao feita no item 4.1,
porém considerando primeiramente uma analise linear e incluindo a deformagéao por

cisalhamento.
Partindo-se do campo de deslocamentos dados por:

u(x,y) =u, (x) - y6(x) (122)
V(X,y) = Vv(X) (123)
podem-se determinar as deformagdes especificas, que sao dadas por:
e = U 96 (124)
dx  dx dx
du dv dv
=—+—=-—-9 125
Ty dy dx dx (125)

As tensdes sdo dadas por:
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o, =Eeg, (126)

Ty = nyy (127)
Pode-se demonstrar que o momento fletor (M) e o esforgo cortante (V) séo
dados por:
M= EI@ (128)
dx
V=GA.v, (129)

onde A; € a area da segao multiplicada por um fator de correcéo ¢, para levar
em conta que a deformagédo nao € constante na se¢éo transversal.

Por equilibrio tem-se:

__am
V= o (130)
av
3P (131)

onde p(x) é a carga distribuida aplicada no elemento.
Considerando que s6 ha cargas aplicadas nos nés, e substituindo as

equacoes (122) a (129) nas equagdes (130) e (131), chega-se a:

qa EI@ +GA, d—v—ejzo (132)
dx\ dx dx
a GA, d_v_ej =0 (133)
dx dx
Integrando-se estas equagdes, obtém-se a solugao polinomial exata para v(x)
e 0(x):
G 3, C2 .2,Cs C4
V(X)=—X"+—=X"+—=X+C, — X 134
x) 6EI"  2El El ' GA, (134)
c c
B(X) = —-x®+=2x+cC 135
(X) oE] £ 3 (135)
onde c¢; sdo constantes de integragéo.
Podem-se encontrar estas constantes em fungcédo dos deslocamentos nodais,
fazendo-se:

v(-L/2)=v,, 6(-L/2)=9,, v(L/2)=v,, 6(L/2)=8, (136)

Utilizando-se os deslocamentos nodais acima e a coordenada natural &,



definida pela equacgéao (50) e fazendo-se:

_4El
GA L2

chega-se a:
v()=N_v, +N,8, +N_v, +N_6,
6(&)=N,v, +N;8, +N_v, +N,6,

onde as fungdes de interpolacao (N) sdo dadas por:

1 (&3 3, 1
4 4 2 2

_SL-gL L-¢€L
o 8(1+3x) 8

° T 1+30
_EL-gl L-EL
¢ 8(1+31) 8

° 2L(1+3))

_3&°+6A-1 ¢
"o4(1+30) 2
_—38*+3
9 2L(1+31)

4 2

3P +6A-1 &

" 4(1+3)) "2

L L de
Para determinagéo de ¢, torna-se necessario conhecer poie Q:

dx dgdx dE'L L
em que:

. 3
N, = L(1+31)

__ 3% 1
" 21+30) 2

wal o
2

[N' v, N8, +N v, +N;192]
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(137)

(138)
(139)

(140)

(141)

(142)

(143)

(144)

(145)

(146)

(147)

(148)

(149)

(150)
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. -3
N, = 151
 L(1+3n) (151)
: 3& 1
N, =2~ +— 152
" 2(1+3x)+2 (152)
Para determinagéo de v,, torna-se necessario conhecer 3—:: :
dv_dv d§ _dv2_ 2
— — N,v, +N,8, +N_v, +N,0 153
dx dedx  dE'L |_[a1 V2 N0, (153)
em que:
= 1 £_§_3_7“ (154)
“ 1+3A 4 4 2
SE"ZL L_& (155)
°8(1+31) 4
3&2 3 3%
156
N 1+3k( J (156)
L5L
157
¢ 8(1+3x) 4 (157)

Define-se agora um vetor de deformagdes:

e—{gx} (158)
- ny

=] 159
o=1. (159)

Chamando de B a matriz que relaciona as deformagdes especificas com os

e um vetor de tensodes:

deslocamentos nodais, definido por LNJ”, e aplicando o Principio dos Trabalhos
Virtuais, semelhantemente as equacoes (79) a (88), chega-se a:

K'=[B"DBAV (160)

r=[B"odv (161)

onde a matriz D é dada por:
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E O
D:[O G} (162)

e a matriz B € dada por:

-1 0 0 1 0 0 —48
1 -y 0] - 6¢ 3¢ 1 - 6¢ 3t 1 -
B= 0 —— 0 — +— 0 | (163
- {o 0 1) L2(1+3%) L(1+31) L L2(1+31) L(1+31) L (163)
-3\ -3\ 0 3\ -3\ 0
LA+31)  2(1+3)) LA+31)  2(1+31) |

4.2.2 Consideragdo da nao-linearidade geomeétrica

Apbs a implementacdo do modelo que considera as hipoteses de Bernoulli,
diversas analises foram realizadas para verificagdo do modelo proposto, incluindo-se
analises para verificagcdo da formulagdo da nao-linearidade geométrica. Alguns
exemplos sdo apresentados posteriormente, no capitulo 7, onde foram analisadas
estruturas de concreto armado e estruturas elasticas. Observou-se que para as
estruturas de concreto armado convencionais, pérticos e vigas usualmente utilizados,
considerando-se apenas a matriz Ky, definida na Equagédo (99), sem considerar as
matrizes K1, K2 € Kys, 0s resultados foram praticamente iguais, mas a convergéncia
do processo iterativo é mais dificil de ser alcangada sem as matrizes K,. Com isso,
para facilitar a formulagdo do elemento de barra com as hip6teses de Timoshenko, foi
considerada apenas a matriz Kg, que € obtida de maneira semelhante a do elemento de

Bernoulli. O vetor de forgas internas ry. também é semelhante.

4.2.3 Consideracao da nao-linearidade fisica

Existem algumas propostas para a consideracao da nao-linearidade fisica do
concreto armado no caso de haver também deformagé&o por cisalhamento. Alguns
autores (Neves (2000), Branco (2002), Sanches Jr. (2003)) utilizaram o modelo
constitutivo de dano de Mazars; e Pituba (2003) propés um novo modelo de dano para
o concreto armado. Esses modelos de dano apresentam uma série de parametros que

variam de acordo com o material, e sdo de mais dificil obtencao. Para seguir o mesmo
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raciocinio do modelo apresentado no item anterior, utiliza-se neste trabalho, a Teoria
do Campo de Compressdao Modificada, de Vecchio e Collins (1986) (“Modified
Compression Field Theory”) denominada de “MCFT”. Esse modelo foi
simplificadamente mostrado no item 2.4. A seg&do transversal continua sendo
discretizada em camadas, mas agora, cada camada esta sujeita a um estado plano de

tensdes. Para utilizagdo desse modelo, € necessario que &€, e v, sejam acoplados,

por isso, optou-se pela utilizacao das equacdes (160) e (161) no formato apresentado
anteriormente, diferentemente das formulagdes tradicionais (Gere e Weaver, 1987).

Para utilizagado do “MCFT” € necessario conhecer também ¢ . Para
determinagao de ¢, parte-se da condigao que ¢, =0 na equagao (164):

Y D11 D12 D13 €

X

O, 1=|Da Dy Dyfie (164)

y y

D31 D32 DSS ny

X

a

Xy

Com isso, tem-se que:

D,e,+D
gy =_( 21%x 23'ny) (165)
D22

Substituindo-se €, na equagéo (164), encontra-se uma nova matriz:

Gy _ [_)11 [_)12 €, (166)
Txy D21 D22 ny

onde cada elemento da matriz D é obtido por:

DD,

Dj =D; - (167)

22

4231 Modelo MCFT

Para utilizagdo do MCFT com o elemento de Timoshenko adaptou—se o
modelo de Vecchio e Collins (1986) com algumas modificacées propostas por La
Rovere (1993).

Hipo6teses adotadas:
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1. O aco e o concreto sdo considerados materiais homogéneos e admite-se
que ha aderéncia perfeita entre os materiais.

2. Cada camada de concreto da sec¢ao transversal estd submetida a estado
plano de tenséo.

3. Os esforgos totais em cada secdo sdo encontrados superpondo-se 0s
esforcos resultantes das tensdes nas camadas de concreto com os
provenientes das tensdes nas armaduras de ago. A armadura transversal
€ considerada distribuida em cada camada de concreto, enquanto que a
armadura longitudinal é considerada da mesma forma que no modelo de
Bernoulli.

4. Considera-se o efeito da fissuragao distribuida ao longo do elemento.

As forgas totais agindo no elemento compreendem as forgas no concreto e as

forcas na armadura sobreposta:

r=ro+r’ (168)

Equacdes para o Concreto:

Nesse modelo admite-se que o concreto é um material ortotrépico em que os
eixos de material 1 e 2 coincidem sempre com o0s eixos de deformagdes principais, que
por sua vez também coincidem com os eixos de tensdes principais.

Considera-se assim que o concreto é um material ortotropico nao linear nas
direcbes principais, cujas equagdes constitutivas sdo dadas por:

61 E11 E12 O 81
o, =|E,y En 0 g, (169)
T12 0 0 C-:‘12 Y12

ouc =D'¢ , em que os modulos secantes Eq1, Eqz, Ez1, E22 € G2 dependem
de €, e €,, ou seja, a matriz constitutiva secante depende do estado de deformagbes,
D =D'(e).

Para uma formulagédo incremental tangente utiliza-se a matriz constitutiva
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tangente, relacionando tensdes e deformagdes incrementais, e, tendo em vista que os
coeficientes da matriz constitutiva dependem apenas de ¢, e ¢,, pode-se reescrever a
equacao acima na seguinte forma:

do,] |E,' E,,' 0 [[de,

do, ' =|E, E,' 0 [de, (170)

dT12 0 0 G12t dY12

ou do =[D]'de .

Este tipo de modelo ortotrépico permite a rotacdo dos eixos principais, sendo
que as fissuras acompanham sempre os eixos principais (“rotating crack model”). E o
modelo que mais se aproxima do comportamento biaxial do concreto observado
experimentalmente (Kupfer e Gerstle,1973) e foi adotado por diversos autores, 0s quais
propuseram diferentes expressdes para os modulos E11, E12, E21, E22 € Gy

Os valores que serdo utilizados neste trabalho sdo os propostos por La
Rovere (1993), baseado no modelo de Vecchio e Collins (1982). Esses mddulos sao
funcdes dos méddulos obtidos nas equacdes constitutivas uniaxiais.

Foi demonstrado por Schulz e La Rovere (1993) e posteriormente por Zhu et
al (2001), que, para o modelo ortotrépico utilizado neste trabalho, apenas uma
expressao para G2 e G'i2 é matematicamente consistente:

6, -0,

G12 :G:.z :m
1 2

(171)

As equacbes constitutivas sao definidas de acordo com o estado plano de
tensdes principais.
No estado plano de Tracdo-Compresséo (T-C), em que ¢, >0 e ¢,<0,

adotam-se as equagdes de Vecchio e Collins (1986), conforme equacao (13):

E,, =E,(g,) (172)
E,(e,)
E,, =22 (173)
“ Bley)
E,,=E, =0 (174)
B=0.80+0.341  1.0<p<6.25 (175)
€

o

onde B & um parametro que reduz a tensdo principal de compressao devido a



75

presenga da tensdo principal de tracdo ortogonalmente e e, € a deformagédo
correspondente a resisténcia uniaxial a compressdao do concreto. Os médulos de
deformacdo Ei, E» s@o definidos a partir das relagées constitutivas uniaxiais do
concreto a tragdo e compressao respectivamente, conforme definidas no item 4.4.

No estado plano de Trag&o-Tracdo (T-T), em que €, >0 e €, >0, as diregbes
principais sdo consideradas independentemente e despreza-se o coeficiente de

Poisson apos a fissuragéo:

E. :E1(81) (176)
Ez =E.(e,) (177)
E,,=E, =0 (178)

onde os moédulos de deformacdo Ei, E> sdo definidos a partir da relacao
constitutiva uniaxial do concreto a tragéo, definida no item 4.4.

No estado plano de Compressao-Compresséo (C-C), em que ¢, <0 e ¢, <0,

as dire¢Oes principais sdo consideradas independentemente:

E, =E(e,) (179)
E, =E,(e,) (180)
E,,=E, =0 (181)

onde os mddulos de deformacdo Ei, E» sdo definidos a partir da relacao

constitutiva uniaxial do concreto a compressao, definida no item 4.4.

Para a obtencdo das tensdes principais, deve-se inicialmente obter as
deformacdes principais €, e €,em cada camada de concreto. Chamando de 60 angulo
entre o eixo 1 e 0 eixo X, pode-se calcular o vetor de deformagdes principais a partir de

€ e através de uma transformacao de coordenadas:

£, c® §° sc |[e,

g, r=| s ¢c® -sc [e 182
2 y

Vi) |—2sc 2sc c®-s? ||y,

* T
oue =T €,onde c=cosO e s=send. Encontra-se o valor de 6 fazendo-se

Y1, =0 na equacéo (182), obtendo-se:
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Pny

€, —€,

tan26 = (183)

Obtido €, encontra-se ¢ através das equacdes constitutivas e em seguida

aplica-se uma transformacdo de coordenadas para obter o vetor de tensbes no

concreto no plano xy:

oS c® s* -2sc |[o,
o, r=[s® c? 2sc <o, (184)
T, | |sc —sc c?-s?||1,,

No plano xy, as equacgdes constitutivas no concreto sdo:
¢ =D" (185)
Substituindo (182) e (184) em (185), vem:
0" =TD'T'e (186)
Comparando-se as equacoes (185) e (186) obtém-se a matriz constitutiva
secante do concreto no plano xy:
D*=TD'T (187)
Analogamente, a matriz constitutiva tangente no plano xy é:
D°'=TD|'T’ (188)
Definindo estas matrizes constitutivas e utilizando-se as equacobes

constitutivas uniaxiais, fica definido o modelo constitutivo para o concreto.

Equacdes para o Aco:

A matriz constitutiva para a armadura transversal ira se somar a matriz
constitutiva do concreto em cada camada.

A tensao no acgo transversal em cada camada sera dada por:
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0 0 0]fe,
-|0 p,E, Ofe (189)

y

T 0o 0 o0fy,

y

X2 <0 xon

A matriz constitutiva tangente em cada camada é dada por:

0 0 0
D=0 pE, O (190)
0 0 0

Para a armadura longitudinal, procede-se da mesma maneira utilizada para o

elemento de Bernoulli, obtendo-se uma matriz constitutiva tangente para a armadura

longitudinal, [I;)i]t.
Finalmente somam-se as matrizes constitutivas do aco e do concreto:
D=D"+D’ (191)
D'=[D°]' +[D°] (192)
Conhecendo-se as matrizes D e I;)t, utiiza-se a equacdo (167), para
obtengao de D e ﬁt.
Pode-se, assim, utilizar a formulacdo desenvolvida para elementos elasticos
lineares, substituindo-se na equacao (160) a matriz Et ao invés da matriz constitutiva
elastica D (equagao 162).

Como agora nao se tem mais explicitamente E e G para determinagdo do
fator A, que era dado pela equagéo (137), calcula-se um novo A para cada ponto de
Gauss, calculando-se El e GA da seguinte forma:

M

El= (193)

GA =

©
v (194)
ny

As tensdes no elemento sdo dadas pela soma das tensdes no concreto com

as tensdes na armadura:

c=6°+6" (195)



78

As equacles constitutivas para o concreto e ago sob estado uniaxial sdo
definidas no item 4.4.

Quando uma camada de concreto apresenta armadura transversal, a rigidez
do elemento aumenta na direcdo da armadura, j4& que de acordo com as equacgdes
(191) e (192) Dy, = D%, + D°». Com a contribuicdo da armadura transversal, as
deformagbes na diregao transversal serao menores, permitindo que a estrutura tenha

uma maior resisténcia a tensoes de cisalhamento.

4.3 MODELO MISTO PROPOSTO

Por dltimo, para capturar o comportamento das ligacées viga-pilar, conforme
descrito no item 2.3, buscou-se implementar 0 método das ligacbes flexiveis. Este
método, inicialmente desenvolvido por Saffarini e Wilson (1983), consiste em utilizar um
elemento flexivel, chamado de elemento de juncao, para conectar elementos de viga e
coluna.

O elemento de jungdo é um elemento finito plano, que vai ser admitido como
submetido a estado plano de tensées. Embora a implementagdo desse elemento seja
mais complicada do que a implementagao das ligagbes semi-rigidas, ndo é necessario
conhecer previamente os coeficientes de rigidez das ligagcdes que sao determinados
experimentalmente.

Para conectar o elemento de jungdo as vigas e pilares sao utilizados

elementos de transicdo. Estes elementos sao descritos a seguir.

4.3.1 Elemento plano

Utiliza-se o elemento hibrido proposto por La Rovere (1993) como elemento
de juncdo, que para comportamento elastico-linear é equivalente ao proposto por
Saffarini e Wilson (1983).

O elemento bilinear de 4 nés apresenta valores significativos de deformacao

por cisalhamento quando submetidos a flexdo pura, a ndo ser no centro do elemento
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onde v,, =0. Esta deformagao € espuria e € denominada parasita, tornando o elemento

muito rigido a flexdo, devendo-se utilizar uma malha muito fina para a obtencdo de
resultados satisfatorios.

O elemento proposto por La Rovere (1993) é uma modificacdo do elemento
bilinear. Esta modificacdo melhora seu comportamento a flexdo e néo introduz nenhum
esforco computacional em relagcdo a formulacdo do elemento original. Sera utilizado o
elemento hibrido retangular, em que as deformacdes sdo admitidas a priori.

Parte-se do elemento original bilinear de 4 no6s (ver FIGURA 30), com

formulacao isoparamétrica, em que:

uem)=Y Ny, (196)
vEn)=2 Ny, (197)
sendo N;, as fungdes de interpolacao dadas por:
N = (18 Ji+mm) (198)
ni
2(-1,1) 1(1,1)
g
3(-1,-1) 4(1,-1)

FIGURA 30 — ELEMENTO ISOPARAMETRICO DE 4 NOS

Para o caso particular de elementos retangulares, que sao subparamétricos, o

mapeamento é definido por:

_d

x=2% (199)
h

y=2m (200)

onde d é a largura e h a altura do elemento.

A partir desse elemento, adicionam-se apenas dois modos incompativeis ao
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campo de deslocamentos do elemento:

ZN u, +a,(1-12) (201)
ZN V. +o,(1-€2) (202)

Desconsiderando a nao-linearidade geométrica, para pequenas deformacoes
especificas, as equacdes de compatibilidade que relacionam deformacdes especificas-
deslocamentos sao dadas por:

ou

el 203
ov
ou Jv
=—+— 205

Como u e v sao expressos em funcao de & e m deve-se aplicar a regra da
cadeia.

Tém-se entdo as deformacgdes especificas dadas por:

conforme demonstrado em La Rovere (1993).

Utilizando as fungées de interpolacao definidas pode-se calcular:

Z—- 1+§)u +(1=E)u, —(1-Euy —(1+E), ] (207)
i%—! =—[(1+n) —(t+nv, — (1=, +(1-n)v,] (208)

Em seguida, para evitar o cisalhamento parasita, aplica-se ao elemento a
restricao de ter deformacao por cisalhamento constante no plano xy. Isto implica em

que os termos lineares em & e m contidos na expresséo de v, devem desaparecer, o

que resulta em:

h
oy :Q(w —V, +Vy -V, (209)
o =1(u —u, +U; —u,) (210)
2 8h 1 2 3 4

Os graus de liberdade adicionais o, ea, foram assim eliminados e, portanto,
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Nao sera necessario empregar condensacgao estatica na matriz de rigidez do elemento.

Substituindo o,ea,nas equacdes de u e v, pode-se obter a matriz B, que

relaciona deformagéo x deslocamentos, e a partir dai determinar a matriz de rigidez do
elemento.

Esse elemento € equivalente ao elemento bilinear com integracédo reduzida
seletiva (1x1 para o termo correspondente a deformacgao por cisalhamento e 2x2 para
os demais termos da matriz de rigidez). A vantagem € que o elemento hibrido também
pode ser aplicado para andlise ndo linear e o elemento de integracao reduzida seletiva
é restrito a analise linear. Esses elementos sdo mais adequados para representar o
comportamento na flexao de estruturas planas.

O modelo constitutivo utilizado no elemento plano é também o MCFT,

conforme apresentado no item 4.2, s6 que para o elemento plano adota-se a matriz D,

de ordem 3x3, ja que esse elemento apresenta tensbes ¢,, ©,, T,,-

4.3.2 Elemento de transicao

Para a formacdo da matriz de rigidez da estrutura devem-se somar as
matrizes de rigidez de cada elemento. Para elementos adjacentes, nos nés
correspondentes aos dois elementos, deve-se somar a contribuicdo dos dois
elementos, para isto esses elementos devem ter os mesmos graus de liberdade. Como
os elementos planos e elementos de barra ndo apresentam os mesmos graus de

liberdade, é necessaria a utilizacdo de um elemento de transicao (Ver FIGURA 31).
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ELEMENTO PLANO

\ ELEMENTO DE BARRA

\ ELEMENTO DE TRANSICAO

FIGURA 31 — ELEMENTOS QUE SERAO UTILIZADOS NO MODELO

Esse elemento apresentara de um lado os graus de liberdade de elemento de
barra, e, do outro, os graus de liberdade de elemento plano.

Para a obtencdo desses elementos serd necessario modificar a matriz de
rigidez do elemento de barra (obtida de acordo com o item 4.1), através de uma matriz
de transformacao.

A matriz de transformacéo tera ordem 6x7, enquanto que a matriz de rigidez
do elemento de transi¢ao sera de ordem 7x7, sendo obtida por:

K., =CJ KesCoyr (211)

onde Ksxe € @ matriz do elemento de barra apdés a condensacao estatica e
Cex7 € @ matriz de transformacao.

A matriz de transformacado foi formulada com base em Bathe (1982) e
Almeida (1995). Na verdade criaram-se dois elementos (T1 e T2).

O T1 é representado pela FIGURA 32:

2

Hs

FIGURA 32 — ELEMENTO DE TRANSIGAO T1
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e o0 T2 é representado pela FIGURA 33:

2

]

3
FIGURA 33 — ELEMENTO DE TRANSIGAO T2

As matrizes de transformacdo para os casos T1 e T2 sdo dadas

respectivamente por C1 e C2:

05 0 05 0 00 0
0 05 0 05000
—1/H 1/H
ci_|"1H 0 UH 0 000 212
0 0 0 0 100
0O 0 0 0 010
0 0 0 0 0 0 1]
100 0 0 0 0]
010 0 0 0 O
1
cp_|0 O 0 0 0 0 213)
00005 0 05 0
000 O 05 0 05
000 1WH 0 —1/H 0

4.4 MODELOS CONSITUTIVOS UNIAXIAIS

4.4.1 Concreto sob compressao

Trés modelos foram implementados para o0 concreto submetido a
compressao. No primeiro, adota-se a parabola de Hognestad (definida no item 2.4),
tanto para o ramo ascendente quanto para o ramo descendente. O modelo de
Hognestad ja foi utilizado por diversos autores e apresenta bons resultados. De acordo

com Oztekin et al (2003), esse modelo € um dos mais utilizados para o concreto a
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compressdo. No segundo modelo, utiliza-se a curva do CEB, com os parametros
também definidos no referido item. E no terceiro modelo, utiliza-se o modelo de Mander
et al (1988) apud Paz (1995) que considera o efeito do confinamento do concreto no

aumento da resisténcia.

4.4.2 Concreto sob tracao

Para o concreto sob tragéo utiliza-se o modelo proposto no item 3.

4.4.3 Acgo

Admite-se que o0 aco submetido a tracdo e a compressao € um material
elasto-plastico, representando-se o grafico tensdo x deformacdo por uma curva
bilinear. Para se evitar problemas de convergéncia e oscilagdes no processo iterativo,
adota-se uma curva parabdlica de interpolacdo entre os trechos retilineos do regime
elastico e plastico, no trecho entre 0.8 e 1.2¢, (La Rovere,1990). Pode-se considerar ou
nao o encruamento do aco (“strain-hardening”), através de um coeficiente denominado
Sh, que € a razao entre os modulos no regime plastico e no regime elastico (s, = 0 para
patamar horizontal de escoamento). Denomina-se a deformacgao na ruptura a tragéo de

€y € a tensdo correspondente de f, .(ver FIGURA 34)

Os
s,.E
fy /7 h s
0.8¢-€) 12¢¢) [ Eg
'Su _8)’
£ 0.8¢,| §,|1.2¢, & &
Sh-Eq & Ay

FIGURA 34 — CURVA TENSAO X DEFORMAGAO PARA O AGCO
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As equagdes sao dadas por:

Para g5 <0,8xe,:

os =Eg xgg (214)
EL =E, (215)
ES =E, (216)

Para 08xe, <gg <12xe,:

65 =Eq >{(3h —1)xeq ><08£S +(3-2xS,)-¢, —O,8£y(1—Sh):| (217)

Bxe,
EL =E, x| (2xS, —2)—5 1 (3-2xS,) (218)
08xe,

Es =0 (219)

€s

Para eq >12x¢g,

o5 =f,+S, xE, x(e, ¢, ) (220)
EL =S, xEq (221)
Es =0 (222)

€s

No préximo capitulo apresenta-se a implementagdo computacional dos diversos

modelos abordados no presente capitulo.
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5 IMPLEMENTACAO COMPUTACIONAL

Os modelos numéricos desenvolvidos no capitulo 4 foram implementados
computacionalmente na linguagem FORTRAN 90, em um programa denominado
ANALEST.

O programa ANALEST foi previamente implementado por Chimello (2003),
para analise de vigas de concreto armado reforcadas com laminados de fibra de
carbono. O programa ANALEST foi baseado no programa NOPLAN, desenvolvido por
La Rovere (1990), e é subdividido em modulos ou sub-programas, ligados por arquivos
bindrios, que possibilitam a comunicacdo interna entre esses mdédulos, e utiliza
bibliotecas (‘runtime libraries”) estaticas para otimizar o processamento. Além dos
arquivos binarios sdo gerados também arquivos de saida formatados, estes utilizados
pelo usuario para visualizacdo dos dados de entrada lidos pelo programa e dos
resultados obtidos na sua analise n&o-linear.

A partir da primeira versdo do programa, foram implementados novos

mddulos e modificados os existentes para adaptagdo aos novos modelos.

5.1 ARQUIVO DE ENTRADA DE DADOS

Primeiramente é gerado pelo usuario um arquivo texto formatado para
entrada de dados, cujo nome € escolhido pelo usuéario e tem extensdo .DAT. Este
arquivo contém todos os dados que serao utilizados nas andlises, € € lido por todos os
médulos do programa ANALEST. Os médulos conseguem ler os dados fornecidos
através de rotinas que procuram no arquivo texto alguns separadores. Uma descricao

desta entrada de dados, assim como um exemplo, sdo apresentados no Apéndice.

5.2MODULOS DO PROGRAMA ANALEST

A FIGURA 35 mostra um fluxograma dos mdédulos do programa.
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ESTRU

|
PORT2D

N

RESOLNLB RESOLNLT

DXF DXF

FIGURA 35 — FLUXOGRAMA DOS MODULOS DO PROGRAMA ANALEST

5.2.1 Moddulo ESTRU

Este primeiro médulo |1€ as definicbes da estrutura fornecida pelo usuario, sdo
lidas e geradas as coordenadas dos noés e as condi¢cdes de contorno, e numeradas as
equacoes de equilibrio. Quando o numero de nés é maior que 10, ocorre uma
renumeragao interna dos ndés para minimizar a largura de banda da matriz de rigidez,
que é armazenada em perfil.

Nesse modulo é gerado o arquivo formatado com 0 mesmo nome do arquivo
de dados, mas com extensdo .ANE, onde o usuario pode visualizar os dados lidos e
gerados pelo programa.

5.2.2 Modulo PORT2D

Este modulo foi adaptado do médulo VIGANL desenvolvido por Chimello
(2003). Aqui sao lidas as propriedades fisicas e geométricas do modelo a ser
analisado. Possui sub-rotinas para formacdo das matrizes de rigidez elastica
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separadamente para os elementos de barra, elementos de transicdo e elementos
planos.

Nesse modulo é gerado o arquivo formatado com 0 mesmo nome do arquivo
de dados, mas com extensdo .PNL, onde o usuario pode visualizar os resultados

gerados pelo programa.

5.2.3 Moddulos RESOLNLB e RESOLNLT

Estes médulos foram adaptados do médulo RESOLNL desenvolvido por
Chimello (2003). O RESOLNLB foi desenvolvido para os elementos de barra de
Bernoulli e posteriormente foram inseridos também os elementos planos e os de
transicao, portanto é utilizado também para os modelos mistos. Ja 0 RESOLNLT foi
desenvolvido para os elementos de barra de Timoshenko.

Nesses modulos sédo resolvidas as equagdes de equilibrio ndo lineares da
estrutura. Sao lidas as cargas e/ou deslocamentos aplicadas nos nés (separador
CARREGAMENTO) e as cargas iniciais aplicadas (separador INICIAL). Também sao
lidos todos os parametros necessarios para a analise nao linear, como o tipo de
algoritmo que sera utilizado (ver item 5.3), o numero de etapas, a tolerdncia para
convergéncia e o fator de incremento de carga.

E apresentado na FIGURA 36 um fluxograma resumido dos médulos
RESOLNLB ou RESOLNLT.



\/

SIM

|

LE DADOS
NSTEPS, NALGO

|

"INICIAL"
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"FORCE"
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NALGO = no. do algoritmo

FORCE = subrotina que
forma os vetores de forgas
externas e forgas residuais

NITER = no. de iteragdes

SUBSOL = subrotina que
calcula o incremento de
deslocamento

UPDATE = subrotina que
atualiza o vetor de
deslocamentos

STATE = subrotina que
calcula o vetor de forgas
internas e a matriz de
rigidez

RESID = subrotina que
atualiza o vetor de forgas
residuais

CONUND = subrotina que
verifica a convergéncia do
processo iterativo

FIGURA 36 — FLUXOGRAMA SIMPLIFICADO DO MODULO RESOLNLB OU RESOLNLT

89
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Nesses moédulos s&o gerados arquivos formatados, com 0 mesmo nome do
arquivo de dados, mas com extensdes diferentes, contendo as seguintes informacdes:

Extensdo .PO1: apresenta os resultados do par de valores deslocamento x
carga para o grau de liberdade definido pelo usuario para posterior tracado do grafico.

Extensdo .NO1: apresenta algumas informagdes fornecidas no arquivo de
entrada de dados, como o numero de etapas, numero maximo de iteragdes e tolerancia
adotada. No final de cada etapa, quando ocorre a convergéncia estipulada, sao
impressas as cargas e deslocamentos aplicados em cada nd, e também as
deformacgdes calculadas e esforgos resultantes em cada ponto de Gauss, para cada
elemento. No caso do modelo misto, as tensdes e deformacdes em cada elemento, em
cada ponto de Gauss, sdao impressas também nesse arquivo. Quando eventos
importantes acontecem numa determinada etapa, S&0 impressos avisos como:
PRIMEIRA FISSURA, ACO INICIA ESCOAMENTO, PICO DE COMPRESSAO
ATINGIDO, ESMAGAMENTO DO CONCRETO. Informa-se ainda no final de cada
etapa o numero de iteragbes necessarias até a convergéncia e a norma de forgas
residuais em cada iteragédo. Existe ainda a possibilidade de o usuario selecionar os nés
e elementos e em quais etapas serdo impressos os resultados.

Extens&o .S01: apresenta os valores das deformagdes e tensbes obtidas nos
elementos em cada camada e em cada ponto de Gauss obtidas nas etapas do
programa. Indica também para cada camada de concreto se esta ja est4 fissurada ou
se ja chegou ao pico de compressao, e para cada camada de armadura se ja esta
escoando ou se ja ocorreu ruptura.

As informacdes obtidas nos arquivos .NO1 e .S01 sdo um pouco diferentes,

dependendo do tipo de modelo que é utilizado.

5.2.4 Mobdulo DXF

Este mdédulo inicialmente 1é a geometria inicial da estrutura e os
deslocamentos dos noés na ultima etapa de carregamento e em seguida escreve um
arquivo em formato .dxf para ser aberto no programa AUTOCAD. O arquivo apresenta
a estrutura indeformada e deformada. Alguns exemplos dos desenhos que sédo gerados

sé&o mostrados nos capitulos 6 e 7.
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5.3 ALGORITMOS UTILIZADOS PARA A SOLUGCAO DAS EQUAGOES NAO
LINEARES

O programa ANALEST ja possuia diferentes algoritmos implementados para a
solucdo das equacdes nao lineares, que podem ser escolhidos pelo usuario, sdo eles:
Método de Newton-Raphson, que pode ser tangente, modificado ou rigidez inicial.
Neste trabalho implementou-se também o Método do Comprimento do Arco, o qual é
muito eficiente, principalmente nos casos em que se deseja capturar 0 ramo

descendente da curva carga x deslocamento.

5.3.1 Método de Newton-Raphson

Este método € um dos mais utilizados para resolucdo do sistema de
equacoes de equilibrio ndo lineares, sendo baseado na aproximacao da solucao nao
linear por tangentes a trajetoria de equilibrio até a obtengdo da convergéncia (Cook et
al, 1989).

E um método incremental e iterativo, e, no caso geral, é realizado o controle
de cargas, ou seja, aplica-se em cada etapa um incremento de carga e calcula-se o
incremento de deslocamento.

Para uma determinada iteracao “i” de uma etapa “e”, faz-se:

K] {au} = {wl., (223)
onde:

[K]_,é a matriz de rigidez da iterag&o “i-1”

{w}._, é o vetor de forgas residuais dado por: {y}_, = {F}. -{R}.,

Ao final da iteragao calcula-se:

{ul ={ul., +{au} (224)

Com os deslocamentos calculam-se as deformacdes, tensbes, vetor de
esforgos internos {R}, e a nova matriz de rigidez, [K].

Com o vetor de esforgos internos calcula-se o novo vetor de forgas residuais:

fv} =L -} (225)

A solugdo do processo procura reduzir o vetor de forcas residuais, e

conseqiientemente {AU}, para zero.
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Na primeira iteragdo de cada etapa, adota-se:

[K]O € a matriz de rigidez da ultima iteracao da etapa anterior,
{w}, ={AF},, ou seja, aplica-se na primeira iteragdo o incremento de cargas

externas,

{U}, é o vetor de deslocamentos da dltima iteragdo da etapa anterior.

{Fle = Fles +14F},

De acordo com a equacao (223), tem-se que a matriz de rigidez é atualizada
a cada iteragcdo, caracterizando o Método de Newton-Raphson padrdo, também
chamada de tangente.

Existem duas varia¢cdes desse método, o Newton-Raphosn modificado e o
Método de Newton-Raphson com rigidez inicial.

No método de Newton-Raphosn modificado a matriz de rigidez € atualizada
apenas no inicio de cada etapa, mas permanece constante nas iteragoes.

No método de Newton-Raphosn com rigidez inicial, a matriz de rigidez inicial,

elastica, € utilizada em todas as etapas.

5.3.2 Método do Comprimento do Arco

Em problemas que apresentam uma solug¢éo fortemente néo linear, o Método
de Newton-Raphson, com controle de cargas, apresenta uma desvantagem, pois se
torna ineficiente quando o caminho de equilibrio apresenta ponto limite. Pode-se utilizar
ao invés de cargas prescritas, deslocamento prescrito, onde o parametro de controle é
o deslocamento aplicado, no qual se define o nivel de deslocamento, encontrando-se a
carga de equilibrio. No entanto, esta técnica também apresenta uma desvantagem, a
convergéncia no processo iterativo € bem mais lenta e as vezes nao € possivel atingir a
convergéncia.

Devido a isso, procurou-se implementar um outro método para a solugao das
equacoes nao lineares, onde se consiga capturar todo o caminho de equilibrio, mesmo
existindo pontos limites.

Um dos métodos mais conhecidos para esse tipo de problema é o Método do

Comprimento do Arco, o qual apresenta varias versoes.
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Originalmente e independentemente Riks (1972) e Wempner (1971)
propuseram a primeira versdo do comprimento do arco, que consistia em fixar-se um
plano ortogonal ao plano tangente, resultando em uma equacdo adicional para
determinacao do incremento de carga e de deslocamento. Crisfield (1981) propds uma
nova versao, ao invés de um plano ortogonal, definiu o raio de uma esfera com
comprimento fixo em cada iteragdo, resultando numa equacao adicional quadratica. A

diferenca entre esses métodos pode ser observada na FIGURA 37.

/
g / g /
I J 5 p
o o
deslocamento deslocamento
(a) (b)

FIGURA 37 — METODO DO COMPRIMENTO DO ARCO: (a) RIKS E WEMPNER, (b) CRISFIELD

Optou-se neste trabalho pelo Método proposto por Riks e Wempner, por ser
mais fécil de implementar que o de Crisfield (1981). Neste ultimo método, como se
encontra uma equacgao quadratica, deve-se achar as duas raizes da equacgéo, e para
saber qual € a correta, deve-se ou testar as duas ou entdo implementar outro algoritmo
para escolher a raiz correta.

Na FIGURA 38, observam-se as etapas iterativas para se alcangcar um novo
ponto de equilibrio em cada etapa incremental. Nesse método, forgas e deslocamentos
variam durante cada iteracéo.

Na implementacdo desse método, a carga aplicada na estrutura é
representada por uma carga de referéncia e por um fator de multiplicacdo desta carga.
Assim, o vetor de cargas utilizado é dado por:

F=mfF (226)

Na FIGURA 38 estdo mostrados os simbolos utilizados para cada incremento

de carga e de deslocamento.
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FIGURA 38 — METODO DO COMPRIMENTO DO ARCO (RIKS E WEMPNER)

O principio desse método consiste numa condicdo de ortogonalidade entre
dois vetores, como pode ser observado na FIGURA 38, o vetor 01 e o vetor 12, que
sao representados por:

M M\" ) Mm\"
(A4, 1{aU}") e (-8A"{F, }.{3U}") (227)
Se esses dois vetores sdo ortogonais, entdo o produto escalar deles € igual a
zero:
T —57\,(1){F }
AF Y {au “l=0 (228)
(AU |

Expandindo esta equagéo, vem:
~A08 (R} (R} +{AU") {8U7) =0 (229)

Resolvendo-se esta equacao obtém-se o oA .

Detalhes para utilizagdo desta equagdo sao dados no algoritmo abaixo
referente ao método utilizado.

Na 12, lteracao de cada incremento:

1) Resolve-se a equacao:
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(KT {au}* = {Fa) (230)
para calcular{AU**}.

2) Calculam-se dois parametros:

vi={aU**} {F,} (231)

va=,[{au*}" {aU**} (232)
onde v1 é calculado para definir se o fator de multiplicagao da carga € positivo
ou negativo, e v2 é a norma do vetor {AU**}.

3) Calcula-se o incremento do fator de multiplicagao:

@ _ sinal(v1)Al
v2

AL (233)

o valor de Al, que representa o comprimento do arco, é fornecido ao
programa.

4) Calcula-se o incremento de deslocamentos:

(AU} = AA{AU**) (234)
5) Atualiza-se o fator de multiplicagao:
A = A0 4 A (235)
6) Atualiza-se o vetor de deslocamentos:
{U}" = {u}"” +{au}” (236)

7) Calcula-se o novo vetor de forgas restauradoras {R}(”e a nova matriz de
rigidez [K]".
8) Calcula-se o vetor de forcas residuais:
{w}" =2k} -{RY" (237)
9) Verifica-se a convergéncia, se convergir, inicia-se um novo incremento

voltando a etapa 1, se ndo convergir, inicia-se uma nova iteracdo, seguindo 0s

proximos passos.

Nas demais iteracoes:

10) Calculam-se dois novos incrementos de deslocamento:
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15U = [K(i—1) T [y} (238)
U =[O (239)

11) Calcula-se um novo incremento do fator de multiplicacdo, com base na

equacao (227):

[ { AU}“)T {5U *}o)

A = . : (240)
(AU} | {au )"+ AR ) (R}
12) Calcula-se um novo incremento de deslocamentos:
{8U}™ ={su~}" s {au=+}" (241)

13) Atualizam-se o0s incrementos de deslocamentos e dos fatores de

multiplicag&o, assim como eles proprios:

AN = AN gl (242)

A = (243)
(AU} = {au)"" +{su}"" (244)
(U = (U +{su)"" (245)

14) Calcula-se o novo vetor de forgas restauradoras {R}(i)e a nova matriz de
rigidez [K]".
15) Calcula-se o vetor de forgas residuais:
)" =2 {F - R (246)

16) Verifica-se a convergéncia, se convergir, inicia-se um novo incremento

voltando a etapa 1, se ndo convergir, inicia-se uma nova itera¢ao, voltando a etapa 10.
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5.3.3 Ciritério de Convergéncia

Neste trabalho escolheu-se a norma de forcas residuais para se verificar a

convergéncia do processo iterativo:

[t}

—— <tolerancia (247)

[{FY

No préximo capitulo apresenta-se um estudo paramétrico e a comparacao

entre os diversos modelos desenvolvidos no capitulo 4.
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6 ESTUDO PARAMETRICO E COMPARAGCAO ENTRE OS DIFERENTES
MODELOS

Este capitulo tem como objetivo desenvolver um estudo paramétrico, para
auxiliar o entendimento dos diversos modelos que serdo utilizados por meio do
programa ANALEST, e realizar uma comparacao entre os diferentes modelos

desenvolvidos e propostos no item 4.

6.1 ESTUDO PARAMETRICO

Para o estudo paramétrico foram adotadas as mesmas propriedades dos
materiais para todos os exemplos. Estas estdo apresentadas na TABELA 1. O
parametro a (novo modelo de “tension-stiffening”) foi calculado de acordo com a
equacao (24), e o numero de camadas para aplicagcéo foi calculada de acordo com a
equacao (25). Em todos os exemplos foi utilizada a pardbola de Hognestad para
representar o comportamento do concreto sob compressdo uniaxial. Em trabalhos
anteriores, La Rovere et al (2003) e Stramandinoli e La Rovere (2004(a)), verificou-se
que os resultados obtidos com o modelo de Hognestad e com o modelo do CEB -

MC90 foram muito semelhantes.

TABELA 1 — DADOS DOS MATERIAIS (UNIDADES kN E m)

Concreto Aco
fcm ftm €o o fy Es €y s.h.

20000 2000 0.002 0.088 500000 |200000000| 0.03 0.05

6.1.1 Viga simplesmente apoiada

Primeiramente foi realizado um estudo de uma viga simplesmente apoiada.
Foram feitos estudos de malhas e estudo do nimero de camadas de concreto na secao
transversal. A geometria da viga e secao transversal estdo mostradas na FIGURA 39.

As unidades quando omitidas sao kN para forca e m para dimensoes.
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FIGURA 39 — GEOMETRIA DA VIGA ANALISADA

6.1.1.1 NuUmero de elementos

Para o estudo do numero de elementos utilizados no modelo, foram
considerados dois casos de carregamento, o primeiro com flexdo a trés pontos e o
segundo com flexdo a quatro pontos. As malhas utilizadas em cada um dos casos
estdo apresentadas na FIGURA 40 e na FIGURA 41. A secéao transversal foi dividida
em 20 camadas de concreto. Tanto o modelo de Bernoulli quanto o de Timoshenko

foram utilizados para cada um desses exemplos.
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FIGURA 40 — DISCRETIZAGAO DOS ELEMENTOS PARA O CASO 1 DE CARREGAMENTO.
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FIGURA 41 — DISCRETIZAGAO DOS ELEMENTOS PARA O CASO 2 DE CARREGAMENTO.

Os resultados desses modelos sdo comparados através de graficos que
representam a carga vertical total aplicada (kN) x deslocamento vertical no meio do vao
(mm), como mostram as FIGURAS 42 e 43.

Para o caso 1 de carregamento, observa-se que os valores de carga de ruina
da viga e do correspondente deslocamento diminuem a medida que a malha vai sendo
mais refinada, convergindo para uma mesma solugdo a partir de 10 elementos,
mostrando assim que os modelos séo objetivos, isto é, ndo apresentam o problema de
dependéncia da malha na solugao.

Para o caso 2 de carregamento, como no trecho central da viga ocorre flexao
pura e 0 momento € constante nesta regido, com uma malha de 4 elementos ja se
consegue bons resultados, quase iguais aos dos modelos com 24 elementos. Na
FIGURA 43 todas as curvas ficaram sobrepostas, pois o0s resultados sdo muito
semelhantes. Para o modelo de Bernoulli, todos os exemplos apresentaram ruptura
para a carga de 86 kN, ja para o modelo de Timoshenko, os exemplos com 4 e 6
elementos apresentaram ruptura para a carga de 86 kN e os exemplos com 12 e 24

elementos apresentaram ruptura para a carga de 84 kN.
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TIMOSHENKO
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FIGURA 42 — GRAFICO CARGA X DESLOCAMENTO VERTICAL PARA O CASO 1 DE CARREGAMENTO: (A)
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6.1.1.2 NuUmero de camadas de concreto
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Para avaliar a influéncia do numero de camadas de concreto na secao

transversal da viga, adotou-se o exemplo do item anterior, no caso 1 de carregamento

e com 10 elementos, e variou-se o nimero de camadas. Foram utilizados elementos

com 5, 10, 15, 20, e 40 camadas conforme mostra a FIGURA 44. Tanto o modelo de

Bernoulli quanto o de Timoshenko foram utilizados para cada um desses exemplos. Os

resultados desses modelos sdo comparados através de gréaficos que representam a

carga vertical total aplicada (kN) x deslocamento vertical no meio do vao (mm),

ilustrados na FIGURA 45.

5 CAMADAS 10 CAMADAS

15 CAMADAS

20 CAMADAS 40 CAMADAS

V/ CONSIDERAGAO DO EFEITO
A "TENSION STIFFENING"

FIGURA 44 — NUMERO DE CAMADAS DA SECAO TRANSVERSAL DE CONCRETO
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FIGURA 45 — GRAFICO CARGA X DESLOCAMENTO VERTICAL CM VARIAGAO DO NO. DE CAMADAS: (A)
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TIMOSHENKO

(B) ELEMENTO COM HIPOTESES DE



104

Na FIGURA 45 todas as curvas ficaram sobrepostas, pois os resultados sao
muito semelhantes. Para o modelo de Bernoulli, 0 exemplo com 5 camadas apresentou
ruptura para a carga de 63 kN e os demais para a carga de 61 kN, ja para o modelo de
Timoshenko, todos os exemplos apresentaram ruptura para a carga de 64 kN.

E possivel observar que 5 camadas ja4 sdo suficientes para capturar

corretamente o comportamento ndo linear da secéo, para este exemplo.

6.1.2 Pbrtico Plano

Apés a viga simplesmente apoiada, o estudo estendeu-se para o caso de um
pértico bi-engastado, cuja geometria e secdo transversal estdo apresentadas na
FIGURA 46. As unidades quando omitidas sdo kN para forca e m para dimensdes.

4.00

SECAO
sem escala

A'sx = 4.8 cm?

0.40

|| py =0.2%

2.00

Asx = 4.8 cm?

FIGURA 46 — GEOMETRIA DO PORTICO ANALISADO

6.1.2.1 NuUmero de elementos

Para o estudo do numero de elementos utilizados no modelo, foram
considerados dois casos de carregamento, 0 primeiro, com carga vertical aplicada no
meio do vao da viga, e 0 segundo, com uma carga horizontal adicional no n6 esquerdo,
conforme a FIGURA 47. Para os dois casos de carregamento, foram utilizadas malhas
de 4, 8, 20 e 40 elementos, todos de igual comprimento, conforme a FIGURA 48. Tanto
o modelo de Bernoulli quanto o de Timoshenko foram utilizados para cada um desses

exemplos.
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(CASO 1) (CASO 2)

FIGURA 47 — CASOS DE CARREGAMENTO

J (4 ELEMENTOS) J

(8 ELEMENTOS)

(20 ELEMENTOS)

(40 ELEMENTOS)

FIGURA 48 — DISCRETIZAGAO DOS ELEMENTOS PARA O PORTICO ANALISADO
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Os resultados desses modelos sdo comparados através de graficos que
representam a carga vertical total aplicada (kN) versus deslocamento vertical no meio
do vao (mm), para o caso 1 de carregamento (FIGURA 49); e carga horizontal aplicada
(kN) versus deslocamento horizontal (mm) do n6 de aplicagdo da carga, para o caso 2
de carregamento (FIGURA 50).
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(A) (B)

FIGURA 49 — GRAFICO CARGA X DESLOCAMENTO VERTICAL PARA O CASO 1 DE CARREGAMENTO: (A)
ELEMENTO COM HIPOTESES DE BERNOULLI; (B) ELEMENTO COM HIPOTESES DE

TIMOSHENKO
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BERNOULLI TIMOSHENKO
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FIGURA 50 — GRAFICO CARGA X DESLOCAMENTO HORIZONTAL PARA O CASO 2 DE CARREGAMENTO: (A)
ELEMENTO COM HIPOTESES DE BERNOULLI; (B) ELEMENTO COM HIPOTESES DE
TIMOSHENKO
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Analisando os graficos tanto do caso 1 de carregamento quanto do caso 2,
observa-se 0 mesmo comportamento da viga analisada no item 6.1.1.1: os valores da
carga de ruina e do correspondente deslocamento diminuem a medida que a malha vai
sendo mais refinada. A partir de 20 elementos os resultados ja sdo satisfatérios em
termos de carga ultima, mas os deslocamentos sdo maiores.

Segundo Bazant et al (1987), o tamanho do elemento ndo deve ser menor
que: a) aproximadamente trés vezes o tamanho maximo do agregado € b) a altura da
secao transversal h. Esta segunda condicao € uma conseqiéncia da hip6tese da secao
plana e é a que geralmente governa o tamanho do elemento. Para os exemplos
anteriores, o tamanho limite do elemento seria do modelo com 10 elementos no caso

de vigas, e no caso dos porticos, 0 modelo com 20 elementos.

6.2 COMPARACAO ENTRE OS MODELOS

Apébs realizacdo do estudo paramétrico, fez-se um estudo tedrico para
comparacao dos trés modelos propostos, analisando vigas simplesmente apoiadas,
vigas continuas e pérticos planos. Variaram-se alguns parametros, tais como: a
armadura longitudinal, a armadura transversal, a secdo transversal e o vao. As
propriedades dos materiais estdo apresentadas na TABELA 2. O parémetro a
(“tension-stiffening”) foi calculado de acordo com a equacado (24), e o numero de
camadas para aplicacao foi calculado de acordo com a equagao (25), para cada um
dos exemplos. Para os exemplos de vigas, variou-se em cada um dos exemplos a taxa
de armadura longitudinal (px) em 0.15%, 0.80% e 1.40% e a taxa de armadura
transversal em py, = 0, 0.08%, 0.2% e 0.5%. Para os exemplos de pérticos planos,
também se variou a taxa de armadura longitudinal em 0.15%, 0.80% e 1.40%, mas
para cada um desses valores utilizaram-se valores diferentes das taxas de armadura
transversal. Para os exemplos com taxa longitudinal de 0.15%, utilizaram-se taxas de
armadura transversal de 0 e 0.5%; para os exemplos com taxa longitudinal de 0.80%,
utilizaram-se taxas de armadura transversal de 0, 0.2%, 0.5% e 1.50%; para os
exemplos com taxa longitudinal de 1.40% utilizaram-se taxas de armadura transversal
de 0, 0.5% e 1.50%.

A definicdo do numero de elementos e do nimero de camadas de concreto foi

feita com base no estudo paramétrico. Em geral, utilizaram-se elementos com a
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dimenséao da altura da secao, sendo a secao dividida em 20 camadas de concreto.

TABELA 2 — DADOS DOS MATERIAIS (UNIDADES kN E m)

Concreto Aco
fem fim €o fy Es €1 s.h.
20000 2000 0.002 500000 |200000000| 0.03 0.05

6.2.1 Vigas simplesmente apoiadas

Para os exemplos de vigas foram utilizados apenas os modelos com
elementos de barra (de Bernoulli e de Timoshenko). Nos subitens a seguir descrevem-
se 0s exemplos dos modelos, sendo feitos comentarios ao final, no item 6.2.1.5

6.2.1.1  Exemplo 1

O Exemplo 1 trata-se de uma viga com a geometria apresentada na FIGURA
51. Utilizou-se uma malha com dez elementos e a secao foi dividida em 20 camadas;
considerou-se a altura util d= 26.25 cm e o efeito de “tension-stiffening” foi considerado

nas seis primeiras camadas.

SECAO A-A
sem escala

A
l-’ py = variavel
{ <
L ba 3.00 L T Asx = variavel
7 7 0.1

FIGURA 51 — GEOMETRIA DA VIGA DO EXEMPLO 1.

Os resultados desses modelos sdo comparados através de graficos que
representam a carga vertical total aplicada (kN) versus deslocamento vertical no meio
do vao (mm).

No Exemplo 1a (FIGURA 52) sdo comparados os resultados para uma taxa
de armadura longitudinal de 0.15%, variando-se a taxa de armadura transversal,
conforme descrito no item anterior. Para este caso obtém-se o = 0.030, por meio da
Equacéo (24).
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No Exemplo 1b (FIGURA 53) sdo comparados os resultados para uma taxa
de armadura longitudinal de 0.80%, variando-se a taxa de armadura transversal,
conforme descrito no item anterior. Para este caso obtém-se o = 0.088, por meio da
Equacéo (24).

No Exemplo 1c (FIGURA 54) sdo comparados os resultados para uma taxa
de armadura longitudinal de 1.40 %, variando-se a taxa de armadura transversal,
conforme descrito no item anterior. Para este caso tem-se o = 0.129, por meio da

Equacao (24).
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16 | }’;k//

J:

12 ] i(f
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TIMOSHENKO - roy = 0.00%
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TIMOSHENKO - roy = 0.20%
—+— TIMOSHENKO - roy = 0.50%

CARGA TOTAL (kN)
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DESLOCAMENTO VERTICAL (mm)

FIGURA 52 — GRAFICO CARGA X DESLOCAMENTO VERTICAL DA VIGA DO EXEMPLO 1A.
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FIGURA 53 — GRAFICO CARGA X DESLOCAMENTO VERTICAL DA VIGA DO EXEMPLO 1B.



110

L px = 1.50%

—— BERNOULLI
TIMOSHENKO - roy = 0.00%
—2— TIMOSHENKO - roy = 0.08%
TIMOSHENKO - roy =0.20%
—+— TIMOSHENKO - roy = 0.50%

CARGA TOTAL (kN)

0 10 20
DESLOCAMENTO VERTICAL (mm)
FIGURA 54 — GRAFICO CARGA X DESLOCAMENTO VERTICAL DA VIGA DO EXEMPLO 1C.

6.2.1.2 Exemplo2

O Exemplo 2 apresenta a mesma geometria do Exemplo 1, alterando apenas
a altura da secao transversal, para h = 50 cm (ver FIGURA 55). Utilizou-se uma malha
com dez elementos e a sec¢ao foi dividida em 20 camadas; considerou-se a altura util

d= 43.38 cm e o efeito de “tension-stiffening” foi considerado nas seis primeiras

camadas.
SECAO A-A
sem escala
A T
l+ B | py = variavel
l [
I.}A N ..
L 3.00 L N Asx = variavel

FIGURA 55 — GEOMETRIA DA VIGA DO EXEMPLO 2.

Os resultados desses modelos sdo comparados através de graficos que
representam a carga vertical total aplicada (kN) versus deslocamento vertical no meio
do vao (mm).

No Exemplo 2a (FIGURA 56) sao comparados os resultados para uma taxa
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de armadura longitudinal de 0.15%, variando-se a taxa de armadura transversal,
conforme descrito no item anterior. Para este caso obtém-se o = 0.03, por meio da
Equacao (24).

No Exemplo 2b (FIGURA 57) sdo comparados os resultados para uma taxa
de armadura longitudinal de 0.80%, variando-se a taxa de armadura transversal,
conforme descrito no item anterior. Para este caso obtém-se o = 0.088, por meio da
Equacgéo (24).

No Exemplo 2c (FIGURA 58) sdo comparados os resultados para uma taxa
de armadura longitudinal de 1.40 %, variando-se a taxa de armadura transversal,
conforme descrito no item anterior. Para este caso obtém-se o = 0.129, por meio da

Equacéo (24).
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FIGURA 56 — GRAFICO CARGA X DESLOCAMENTO VERTICAL DA VIGA DO EXEMPLO 2A.
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FIGURA 57 — GRAFICO CARGA X DESLOCAMENTO VERTICAL DA VIGA DO EXEMPLO 2B.
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FIGURA 58 — GRAFICO CARGA X DESLOCAMENTO VERTICAL DA VIGA DO EXEMPLO 2C.
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Para o exemplo 2b foram feitas mais algumas comparacées para mostrar

outros resultados que podem ser obtidos pelo programa. Foram utilizados para

comparacdo o método de Bernoulli e o método de Timoshenko para p,=0.08%. A

FIGURA 59 ilustra a comparacao das deformagdes da armadura longitudinal no meio

do vao. Na FIGURA 60 mostra-se a fissuracao da viga para a carga de 125 kN, foram

desenhadas as fissuras em cada ponto de Gauss, com as respectivas inclinagdes (no

caso de Timoshenko); devido a simetria da viga apresenta-se somente metade do vao,

com 5 elementos. O padrao de fissuracao é aproximado para o modelo de Timoshenko,

pois admite-se que a deformacgao por cisalhamento é constante ao longo da altura. Ja

na FIGURA 61 é mostrada a viga indeformada e deformada para a carga de 125 kN,

obtida a partir do médulo DXF.
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DEFORMAGAO DA ARMADURA

FIGURA 59 — GRAFICO CARGA X DEFORMAGCAO DA ARMADURA LONGITUDINAL DA VIGA DO EXEMPLO 2B
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FIGURA 60 — FISSURAGAO NA VIGA DO EXEMPLO 2B PARA A CARGA DE 125 KN: (a) BERNOULLI, (b)
TIMOSHENKO PARA py=0.08%
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BERNOULLI
—— TIMOSHENKO - roy=0.08%

FIGURA 61 — ESTRUTURA DEFORMADA E INDEFORMADA (VIGA 2B) PARA CARGA DE 125 KN

6.2.1.3 Exemplo 3

No Exemplo 3, aumentou-se o0 vao para 6 m e a altura da viga permaneceu
com h = 50 cm, conforme FIGURA 62. Utilizou-se uma malha com vinte elementos e a
secao foi dividida em 20 camadas; considerou-se a altura util d= 43.38 cm e o efeito de

“tension-stiffening” foi considerado nas seis primeiras camadas.

SECAO A-A
sem escala

0.50

py = variavel

L Ly 6.00 L

7 7

Asx = variavel

FIGURA 62 — GEOMETRIA DA VIGA DO EXEMPLO 3.

Os resultados desses modelos sdo comparados através de graficos que
representam a carga vertical total aplicada (kN) versus deslocamento vertical no meio
do vao (mm).

No Exemplo 3a (FIGURA 63) sdo comparados os resultados para uma taxa
de armadura longitudinal de 0.15%, variando-se a taxa de armadura transversal,
conforme descrito no item anterior. Para este caso obtém-se o = 0.03, por meio da
Equacéo (24).

No Exemplo 3b (FIGURA 64) sdao comparados os resultados para uma taxa
de armadura longitudinal de 0.80%, variando-se a taxa de armadura transversal,
conforme descrito no item anterior. Para este caso obtém-se o = 0.088, por meio da

Equacao (24). Na FIGURA 64 todas as curvas ficaram sobrepostas, pois os resultados
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sdo muito semelhantes. Com excegdo do modelo de Timoshenko com py = 0, que teve
carga de ruptura de 83 kN, os demais exemplos apresentaram ruptura para a carga de
84 kN.

No Exemplo 3c (FIGURA 65) sdo comparados os resultados para uma taxa
de armadura longitudinal de 1.40 %, variando-se a taxa de armadura transversal,
conforme descrito no item anterior. Para este caso obtém-se o = 0.129, por meio da
Equacao (24). Na FIGURA 65 todas as curvas ficaram sobrepostas, pois os resultados
sdo muito semelhantes. O modelo de Bernoulli apresentou ruptura para a carga de 120
kN, o modelo de Timoshenko com py, = O teve carga de ruptura de 97 kN, e os demais

exemplos apresentaram ruptura para a carga de 123 kN.
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FIGURA 63 — GRAFICO CARGA X DESLOCAMENTO VERTICAL DA VIGA DO EXEMPLO 3A.
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FIGURA 64 — GRAFICO CARGA X DESLOCAMENTO VERTICAL DA VIGA DO EXEMPLO 3B.
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FIGURA 65 — GRAFICO CARGA X DESLOCAMENTO VERTICAL DA VIGA DO EXEMPLO 3C.

6.2.1.4 Exemplo 4

O Exemplo 4 apresenta a mesma geometria do Exemplo 3, alterando apenas
a altura da sec¢dao transversal para h = 70 cm (ver FIGURA 66). Utilizou-se uma malha
com vinte elementos e a secao foi dividida em 20 camadas; considerou-se a altura util

d= 61.25 cm e o efeito de “tension-stiffening” foi considerado nas seis primeiras

camadas.
SECAO A-A
sem escala
AN
A
P S
o py = variavel
L L}A 6.00 L o~ 1 Asx = variavel
i 1 0.15

FIGURA 66 — GEOMETRIA DA IGA DO EXEMPLO 4.

Os resultados desses modelos sdo comparados através de graficos que
representam a carga vertical total aplicada (kN) versus deslocamento vertical no meio
do vao (mm).

No Exemplo 4a (FIGURA 67) sdo comparados os resultados para uma taxa
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de armadura longitudinal de 0.15%, variando-se a taxa de armadura transversal,
conforme descrito no item anterior. Para este caso obtém-se o = 0.03, por meio da
Equacao (24).

No Exemplo 4b (FIGURA 68) sao comparados os resultados para uma taxa
de armadura longitudinal de 0.80%, variando-se a taxa de armadura transversal,
conforme descrito no item anterior. Para este caso obtém-se o = 0.088, por meio da
Equacgéo (24).

No Exemplo 4c (FIGURA 69) sdo comparados os resultados para uma taxa
de armadura longitudinal de 1.40 %, variando-se a taxa de armadura transversal,
conforme descrito no item anterior. Para este caso obtém-se o = 0.129, por meio da

Equacéo (24).
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FIGURA 67 — GRAFICO CARGA X DESLOCAMENTO VERTICAL DA VIGA DO EXEMPLO 4A.
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6.2.1.5 Comentarios

Nos exemplos 1 e 2 as vigas apresentam o0 mesmo vao, mas alturas
diferentes da secao transversal. No exemplo 1 a altura da viga € menor, portanto as
deformagdes por cisalhamento sdo menores. Isto pode ser observado nas FIGURAS
52 a 54 e 56 a 58. Para a taxa de armadura longitudinal minima (0.15%), as vigas
rompem a flexdo antes que as deformagdes por cisalhamento sejam significativas,
portanto os resultados dos dois modelos sdo muito semelhantes, apenas no caso do
exemplo 1a ndo é possivel capturar o escoamento do agco com o elemento de
Timoshenko. Refinando-se a malha foi possivel capturar o escoamento do ago (o
grafico da analise desta malha refinada n&o foi apresentado). Para as taxas de
armadura longitudinal maiores, fica bem evidente, principalmente nas FIGURAS 57 e
58, a diferenca entre os dois modelos, sendo que no modelo que considera as
hipoéteses de Bernoulli, a variacdo da taxa de armadura transversal ndo pode ser
levada em conta. Observa-se também a diferenca dos resultados quando se modifica a
taxa de armadura transversal, quanto menor esta taxa, maior serdo os deslocamentos,
como era de se esperar, ja que ocorrerdo maiores fissuras de cisalhamento.

Para o exemplo 2b, apresentam-se mais detalhes dos resultados para o
modelo de Bernoulli e o modelo de Timoshenko com py=0.08%. Observa-se que no

modelo de Bernoulli 0 ago comega a escoar para uma carga mais elevada, devido a
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menor fissuracdo que esse modelo esta submetido (FIGURA 59 e FIGURA 60) se
comparado com o modelo de Timoshenko. Observa-se também que os deslocamentos
obtidos com o modelo de Timoshenko s&o bem maiores para o mesmo nivel de
carregamento (FIGURA 61).

Nos exemplos 3 e 4 aumentou-se 0 vao para 6m e alterou-se a altura das
vigas. No exemplo 3, trata-se de uma viga esbelta, portanto é possivel observar, das
FIGURAS 63 a 65, que os resultados dos dois modelos foram muito semelhantes, para
quaisquer taxas de armadura longitudinal utilizadas. No exemplo 4 aumentou-se a
altura da viga, e, nesse caso, para a taxa de armadura longitudinal de 1.40%, pbde-se,

mais uma vez, observar a diferenca entre os resultados obtidos pelos dois modelos.

6.2.2 Vigas continuas

6.2.2.1 Exemplo 5

O Exemplo 5 trata-se de uma viga continua com dois vaos de 4 m e secao
transversal de 15 cm x 30 cm, conforme FIGURA 70. Devido a simetria da viga, foi
modelado apenas um vd@o, com uma malha de 10 elementos e se¢&o transversal
dividida em 20 camadas. Considerou-se a altura util d= 26.25 cm e o efeito de “tension-

stiffening” foi considerado nas seis primeiras camadas.

B A

P P

L 4.00 N L 4.00 ba |
7 \ 7
SECAO A-A SECAO B-B
sem escala sem escala

Asx = variavel

py = variavel py = variavel

0.30
0.30

Asx = variavel Asx = variavel

FIGURA 70 — GEOEMTRIA DA VIGA DO EXEMPLO 5.
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Os resultados desses modelos sdo comparados através de graficos que
representam a carga vertical total aplicada (kN) versus deslocamento vertical no meio
do vao (mm).

No Exemplo 5a (FIGURA 71) sdo comparados os resultados para uma taxa
de armadura longitudinal de 0.15%, variando-se a taxa de armadura transversal,
conforme descrito no item anterior. Para este caso obtém-se o = 0.03, por meio da
Equacéo (24).

No Exemplo 5b (FIGURA 72) sdao comparados os resultados para uma taxa
de armadura longitudinal de 0.80%, variando-se a taxa de armadura transversal,
conforme descrito no item anterior. Para este caso obtém-se o = 0.088, por meio da
Equacéo (24).

No Exemplo 5¢ (FIGURA 73) sdo comparados os resultados para uma taxa
de armadura longitudinal de 1.40 %, variando-se a taxa de armadura transversal,

conforme descrito no item anterior. Para este caso obtém-se o = 0.129, por meio da

Equacao (24).
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FIGURA 71 — GRAFICO CARGA X DESLOCAMENTO VERTICAL DA VIGA DO EXEMPLO 5A.
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FIGURA 73 — GRAFICO CARGA X DESLOCAMENTO VERTICAL DA VIGA DO EXEMPLO 5C.

Para o exemplo 5b foram feitas mais algumas comparagdes como no

exemplo 2b do item anterior. Foram utilizados para comparacdo o método de Bernoulli

e o método de Timoshenko para p,=0.08%. Na FIGURA 74 mostra-se a comparagao

das deformacgdes da armadura longitudinal negativa no apoio interno. Na FIGURA 75

mostra-se a fissuragdo da viga para a carga de 55 kN; foram desenhadas as fissuras

em cada ponto de Gauss, com as respectivas inclinagdées (no caso de Timoshenko).
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Devido a simetria da viga apresenta-se somente um vao, com 10 elementos. O padrao
de fissuragdo € aproximado para o modelo de Timoshenko, pois admite-se que a
deformagéo por cisalhamento € constante ao longo da altura. Ja na FIGURA 76 &
mostrada a viga indeformada e deformada para a carga de 55 kN, obtida a partir do
modulo DXF.
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FIGURA 74 — GRAFICO CARGA X DEFORMAGAO DA ARMADURA LONGITUDINAL DA VIGA DO EXEMPLO 5B
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BERNOULLI
—— TIMOSHENKO - roy=0.08%

FIGURA 76 — ESTRUTURA DEFORMADA E INDEFORMADA (VIGA 5B)

6.2.2.2 Exemplo 6

O Exemplo 6 trata-se de uma viga continua com dois vaos de 6 m e secao
transversal de 15 cm x 40 cm, conforme FIGURA 77. Devido a simetria da viga, foi
modelado apenas um vao, com uma malha de 10 elementos e secao transversal
dividida em 20 camadas. Considerou-se a altura util d= 35 cm e o efeito de “tension-

stiffening” foi considerado nas seis primeiras camadas.

L 6.00 e L 6.00 Ly L
7 7 7
SEGAO A-A SECAO B-B
sem escala sem escala

Asx = variavel

py = variavel py = variavel

0.40
0.40

Asx = variavel Asx = variavel

0.15

FIGURA 77 — GEOMETRIA DA VIGA DO EXEMPLO 6.

Os resultados desses modelos sdo comparados através de graficos que
representam a carga vertical total aplicada (kN) versus deslocamento vertical no meio

do vao (mm).
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No Exemplo 6a (FIGURA 78) sao comparados os resultados para uma taxa
de armadura longitudinal de 0.15%, variando-se a taxa de armadura transversal,
conforme descrito no item anterior. Para este caso obtém-se o = 0.03, por meio da
Equacéo (24).

No Exemplo 6b (FIGURA 79) sdo comparados os resultados para uma taxa
de armadura longitudinal de 0.80%, variando-se a taxa de armadura transversal,
conforme descrito no item anterior. Para este caso obtém-se o = 0.088, por meio da
Equacgéo (24).

No Exemplo 6¢ (FIGURA 80) sdo comparados os resultados para uma taxa
de armadura longitudinal de 1.40 %, variando-se a taxa de armadura transversal,
conforme descrito no item anterior. Para este caso obtém-se o = 0.129, por meio da
Equacéo (24).
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FIGURA 78 — GRAFICO CARGA X DESLOCAMENTO VERTICAL DA VIGA DO EXEMPLO 6A.
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FIGURA 80 — GRAFICO CARGA X DESLOCAMENTO VERTICAL DA VIGA DO EXEMPLO 6C.

6.2.2.3 Comentarios

Nesses exemplos de vigas continuas, observa-se que mesmo para vigas
esbeltas, como é o caso do exemplo 5, as deformagdes por cisalhamento sdo muito
importantes, evidenciando a diferenca entre os dois modelos de viga, de Bernoulli e
Timoshenko, j& para taxas de armadura longitudinal de 0.80 %. Nas vigas continuas
fica mais evidente esta diferenga do que nas vigas simplesmente apoiadas, devido ao
fato de junto ao apoio central existirem fissuras inclinadas causadas pelo efeito da
flexdo (momento negativo) e esforgo cortante.

No exemplo 5b apresentam-se mais detalhes dos resultados para o modelo
de Bernoulli e 0 modelo de Timoshenko com py=0.08%. Observa-se que no modelo de
Bernoulli o0 aco comeca a escoar para uma carga mais elevada, devido a menor
fissuracao que esse modelo esta submetido (FIGURA 74 e FIGURA 75) se comparado
com o modelo de Timoshenko. Observa-se também que os deslocamentos obtidos com
o modelo de Timoshenko sdo bem maiores para o mesmo nivel de carregamento
(FIGURA 76). Observa-se através da FIGURA 75 a inclinagdo das fissuras que sédo
capturadas pelo modelo de Timoshenko.
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6.2.3 Porticos planos

Por dltimo fez-se o estudo de quatro pérticos planos, variando-se apenas as
condicdes de carregamento e as taxas de armadura; os vaos e as sec¢des transversais
forma mantidas constantes, conforme apresentado na FIGURA 81. Para os pérticos
foram comparados os modelos de barra (Bernoulli e Timoshenko) e 0 modelo misto.
Para os modelos de barra foram utilizados 20 elementos, sendo que as malhas
adotadas para os modelos de barras e para o modelo misto estdo apresentadas na
FIGURA 82. Para estes exemplos adotou-se uma altura util de d = 35 cm, e para
facilitar a analise considerou-se o efeito de tension-stiffening em todas as camadas,
pois, caso contrario, teria que se fazer uma analise preliminar para investigar qual a
face tracionada de cada elemento. Nos subitens a seguir descrevem-se os exemplos e
resultados dos modelos, sendo feitos comentarios ao final, no item 6.2.3.5.

4.00
SEGAO
sem escala
A'sx = variavel
[
=4 py = variavel
3 | Py = variave
S
o Asx = variavel
FIGURA 81 — GEOMETRIA DO PORTICO PLANO.
(MODELO DE BARRA) (MODELO MISTO)

FIGURA 82 — DISCRETIZAGAO DOS ELEMENTOS UTILIZADOS NOS MODELOS.
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6.2.3.1 Exemplo 7

Neste exemplo considerou-se o portico solicitado apenas por uma carga

vertical no meio do vao, conforme mostra a FIGURA 83.
P

7 77

FIGURA 83 — CONDIGAO DE CARREGAMENTO DO EXEMPLO 7.

Os resultados desses modelos sdo comparados através de graficos que
representam a carga vertical total aplicada (kN) versus deslocamento vertical no meio
do vao (mm).

No Exemplo 7a (FIGURA 84) sao comparados os resultados para uma taxa
de armadura longitudinal de 0.15% em cada uma das faces, variando-se a taxa de
armadura transversal, conforme descrito no item anterior. Para este caso obtém-se a =
0.03, por meio da Equacéao (24).

No Exemplo 7b (FIGURA 85) sao comparados os resultados para uma taxa
de armadura longitudinal de 0.80% em cada uma das faces, variando-se a taxa de
armadura transversal, conforme descrito no item anterior. Para este caso obtém-se o =
0.088, por meio da Equacgao (24).

No Exemplo 7c (FIGURA 86) sdao comparados os resultados para uma taxa
de armadura longitudinal de 1.40% em cada uma das faces, variando-se a taxa de
armadura transversal, conforme descrito no item anterior. Para este caso obtém-se a =

0.129, por meio da Equagéao (24).
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6.2.3.2 Exemplo 8

Neste exemplo considerou-se o pértico solicitado por duas cargas verticais
nos tercos médios do vao, conforme mostra a FIGURA 87.

77 77

FIGURA 87 — CONDIGAO DE CARREGAMENTO DO EXEMPLO 8.

Os resultados desses modelos sdo comparados através de graficos que
representam a carga vertical total aplicada (kN) versus deslocamento vertical no meio
do vao (mm).

No Exemplo 8a (FIGURA 88) sdo comparados os resultados para uma taxa
de armadura longitudinal de 0.15% em cada uma das faces, variando-se a taxa de
armadura transversal, conforme descrito no item anterior. Para este caso obtém-se o =
0.03, por meio da Equacéao (24).

No Exemplo 8b (FIGURA 89) sao comparados os resultados para uma taxa
de armadura longitudinal de 0.80% em cada uma das faces, variando-se a taxa de
armadura transversal, conforme descrito no item anterior. Para este caso obtém-se o =
0.088, por meio da Equacgao (24).

No Exemplo 8c (FIGURA 90) sdo comparados os resultados para uma taxa
de armadura longitudinal de 1.40% em cada uma das faces, variando-se a taxa de
armadura transversal, conforme descrito no item anterior. Para este caso obtém-se o =

0.129, por meio da Equagéao (24).
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FIGURA 88 — GRAFICO CARGA X DESLOCAMENTO VERTICAL DA VIGA DO EXEMPLO 8A.
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6.2.3.3 Exemplo 9

Neste exemplo considerou-se o portico solicitado por uma carga vertical no
meio do vao e por uma carga horizontal de igual intensidade, conforme mostra a
FIGURA 91.

FIGURA 91 — CONDIGAO DE CARREGAMENTO DO EXEMPLO 9.

Os resultados desses modelos sdo comparados através de graficos que
representam carga horizontal aplicada (kN) versus deslocamento horizontal (mm) do né
de aplicagao da carga.

No Exemplo 9a (FIGURA 92) sdo comparados os resultados para uma taxa
de armadura longitudinal de 0.15% em cada uma das faces, variando-se a taxa de
armadura transversal, conforme descrito no item anterior. Para este caso obtém-se o =
0.03, por meio da Equacéao (24).

No Exemplo 9b (FIGURA 93) sdo comparados os resultados para uma taxa
de armadura longitudinal de 0.80% em cada uma das faces, variando-se a taxa de
armadura transversal, conforme descrito no item anterior. Para este caso obtém-se o =
0.088, por meio da Equacgao (24).

No Exemplo 9c (FIGURA 94) sdo comparados os resultados para uma taxa
de armadura longitudinal de 1.40% em cada uma das faces, variando-se a taxa de
armadura transversal, conforme descrito no item anterior. Para este caso obtém-se o =

0.129, por meio da Equagéao (24).
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6.2.3.4 Exemplo 10

Neste exemplo considerou-se o pértico solicitado por duas cargas verticais

nos tercos médios do vao e por uma carga horizontal, conforme mostra a FIGURA 95.

FIGURA 95 — CONDIGAO DE CARREGAMENTO DO EXEMPLO 10.

Os resultados desses modelos sdo comparados através de graficos que
representam carga horizontal aplicada (kN) versus deslocamento horizontal (mm) do né
de aplicacao da carga.

No Exemplo 10a (FIGURA 96) sdo comparados os resultados para uma taxa
de armadura longitudinal de 0.15% em cada uma das faces, variando-se a taxa de
armadura transversal, conforme descrito no item anterior. Para este caso obtém-se o =
0.03, por meio da Equacéao (24).

No Exemplo 10b (FIGURA 97) sdo comparados os resultados para uma taxa
de armadura longitudinal de 0.80% em cada uma das faces, variando-se a taxa de
armadura transversal, conforme descrito no item anterior. Para este caso obtém-se o =
0.088, por meio da Equacgao (24).

No Exemplo 10c (FIGURA 98) sdo comparados os resultados para uma taxa
de armadura longitudinal de 1.40% em cada uma das faces, variando-se a taxa de
armadura transversal, conforme descrito no item anterior. Para este caso obtém-se o =

0.129, por meio da Equagéao (24).
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FIGURA 97 — GRAFICO CARGA X DESLOCAMENTO HORIZONTAL DA VIGA DO EXEMPLO 10B.
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6.2.3.5 Comentarios

Nos exemplos de porticos planos, também ficaram muito claras as diferencas
entre os trés modelos propostos.

Observou-se que o modelo misto, com elementos planos e elementos de
barra, se mostrou mais rigido do que os outros modelos. Este fato também é
evidenciado em uma analise elastico - linear, pois 0 né formado por elemento plano
apresenta uma rigidez maior do que quando se considera apenas os elementos de
barra, e, além disso, o0 vao dos elementos de barra ficam menores. Com isso, mesmo
apos a fissuracao, as fissuras inclinadas que surgem nos elementos planos de ligacao,
apesar de tornarem o elemento mais flexivel, ndo sado capazes de compensar a
diferenca de rigidez entre o modelo misto e os modelos de barra.

Nos dois exemplos com carga horizontal, o modelo misto ficou um pouco
mais flexivel, devido ao ponto de aplicagdo da carga ser feito no né superior esquerdo
do elemento plano, e ndo no eixo, como nos outros modelos. Uma alternativa para
melhorar o comportamento deste modelo misto seria refinar a modelagem da ligacao,
usando-se, por exemplo, 4 elementos planos ao invés de um Unico elemento,
aplicando-se restricbes de compatibilidade aos elementos de transicao adjacentes.

Comparando-se os modelos com elementos de barra, de Bernoulli e
Timoshenko, observa-se mais uma vez a importancia de se considerar as deformacgdes

por cisalhamento para taxas de armadura longitudinal mais elevadas.

Apés a comparagéo entre os modelos, comparam-se no proximo capitulo os
resultados dos modelos com resultados experimentais de vigas, pilares e porticos
planos de concreto armado.
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7 COMPARAGAO COM RESULTADOS EXPERIMENTAIS

Com o objetivo de se avaliar os resultados gerados pelo programa ANALEST
e se verificar a precisdo do modelo de “tension-stiffening” proposto, foi feita uma
analise comparativa entre os resultados obtidos com os modelos numéricos propostos
nesse trabalho e resultados de ensaios experimentais de vigas, pilares e porticos
planos de concreto armado.

Foram selecionados diversos exemplos de vigas simplesmente apoiadas,
vigas continuas, pilares e poérticos planos, ensaiados em diversos laboratorios de
centros de pesquisa do Brasil e do mundo, de modo a englobar diferentes
caracteristicas e propriedades.

Como sao muitos os exemplos que serdo apresentados, procurou-se resumi-
los, de forma a ficar mais facil a compreensao. A definicdo da malha e do nimero de
camadas foi feita com base nos estudos paramétricos. Os parametros dos materiais
necessarios para a analise nao linear estao apresentados em tabelas. Os parametros
que sao retirados diretamente dos ensaios estdo mostrados em negrito, os demais
parametros sao calculados ou estimados, quando nao forem fornecidos. O parametro a
(“tension-stiffening”) é calculado de acordo com a equacdo (24), e o numero de
camadas para aplicacdo é calculado de acordo com a equacgao (25). Utilizou-se em
todos os exemplos a parabola de Hognestad para o concreto a compressao, e na
auséncia de ensaios experimentais, adotou-se para €, = 0,002. Para determinagao de
sua resisténcia a tracdo utilizou-se a equacao (248) proposta pelo CEB-FIP1990
(1993), em fungao da resisténcia a compressao:

_\H4
- 1.4(f°“i - 8J (248)

7.1VIGAS SIMPLESMENTE APOIADAS

Primeiramente foram analisadas algumas vigas simplesmente apoiadas. Para
os exemplos de vigas foram utilizados apenas os modelos com elementos de barra.

Algumas das vigas que serdo analisadas (itens 7.1.1 a 7.1.3) ja foram analisadas por
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Chimello (2003), no entanto esse autor ndo utilizou o modelo de “tension-stiffening”
proposto neste trabalho, mas utilizou a mesma equagdo de decaimento exponencial,
equacao (18), sendo que o parametro o foi ajustado de maneira a capturar da melhor
forma os resultados experimentais. Essas vigas, que ja foram analisadas por Chimello,
faziam parte de trabalhos que tinham como objetivo a investigacdo do uso de
laminados de fibra de carbono como elementos de reforco para vigas de concreto
armado. Como em todos 0s ensaios experimentais utilizados nesses trabalhos, foram
ensaiadas também vigas testemunho, sem reforco, estas foram utilizadas neste
trabalho, conforme apresentado a seguir. Para mostrar a eficiéncia do modelo de
“tension-stiffening” proposto, também foram analisados modelos sem a consideracao

desse efeito para os primeiros quatro exemplos.

7.1.1 Vigas ensaiadas por Beber

Duas das vigas ensaiadas por Beber (1999) sob flexdo a quatro pontos, VT1
e VT2, serdo utilizadas para comparagdo com os resultados gerados pelo programa
ANALEST. Estas vigas sao idénticas e a geometria, carregamento, armacao e malha
utilizada estdo mostrados na FIGURA 99, na qual as dimensdes estdo em cm. A se¢ao
transversal foi dividida em 20 camadas de concreto. As propriedades dos materiais
estdo apresentadas na TABELA 3.

CARGA CARGA .
A SECAO A-A
P sem escala

2N136.0
[ ]
L | w5

['e)
N

22 N326.0 C/11

7.5 78.3 l, 78.3 4L 78.3 7.5 e ’
250.0 2@10.0
I_’A , 12,
® @ (® @ O] () ——Heno2
102 3 4 5 67 gghﬁgo

75] | 78.3 | 892 | 392 | 78.3 |l |75
7 7

FIGURA 99 — DETALHES DAS VIGAS VT1 E VT2.
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TABELA 3 — PROPRIEDADES DOS MATERIAS DAS VIGAS VT1 E VT2 (UNIDADES kN E m)

Concreto Aco
fem fim € P fy Es €y s.h.
33580 2618 0.002 6 mm 738000 (214830000 0.02 0.016
alfa = 0.04 em 7 camadas 10 mm 565000 |214830000 0.02 0

A FIGURA 100 ilustra o gréfico “carga total (kN) versus deslocamento vertical

no meio do vao (mm)” para as vigas VT1/VT2.
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j —— TIMOSHENKO - SEMT.S.
0 T T 1
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DESLOCAMENTO VERTICAL (mm)

FIGURA 100 - GRAFICO CARGA X DESLOCAMENTO VERTICAL DAS VIGAS VT1/VT2.

Observa-se que os dois modelos apresentaram resultados muito préximos,
evidenciando um comportamento predominantemente de flexdo, mas o modelo com as
hipoteses de Timoshenko ndo capturou o trecho apdés o escoamento da armadura.
Ambos os modelos conseguem capturar muito bem o ramo ascendente da curva tanto
no regime elastico quanto no trecho poés-fissuracdo. A carga ultima medida
experimentalmente foi de 47 kN para as duas vigas, mas o deslocamento ultimo nao foi
medido, o que dificulta a comparacao. Talvez os transdutores de deslocamento foram
retirados para ndo serem danificados, pois para esta viga sub-armada a armadura
longitudinal deveria escoar. A carga ultima obtida numericamente foi de 46.4 kN para o
modelo 1 e de 45.6 kN para o modelo 2. Para a andlise sem a consideracao do efeito
de “tension-stiffening”, ambos os modelos mostram uma resposta bem mais flexivel

quando comparado com as curvas experimentais.
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Dentre as vigas do trabalho experimental de Juvandes (1999) foram

escolhidas trés que nao foram reforcadas a flexao para serem analisadas. Uma delas

(VB4) foi ensaiada sob flexdo a trés pontos e outras duas (VB6 e VC3) sob flexdo a

quatro pontos. A geometria, carregamento, armacéo e malha utilizada estdo mostrados

na FIGURA 101, sendo as dimensdes dadas em cm. A secao transversal foi dividida

em 20 camadas de concreto. As propriedades dos materiais estdo apresentadas na

TABELA 4.
SEGAO A-A
A CARGA VB.4/VB.6
I-} ‘ sem escala
_ 2N1@3.0
VB.4
‘ ) . 27 N3@3.0 C/6
50|, |, L»A 75.0 L 75.0 | |50 0
7171 7 7171 .
NUMERO DO
@@ @ @ @ @@ ELEMENTO 7@:“&
12 3 4 5 6 7 8 9 10 11 1213 - NUMERODO '
NO
SEGAO A-A
A CARGA  CARGA _Vve3
sem escala
i ‘ ‘ 2 N4G12.5
VB.6/VC.3 | S 16 N5@6.0 C/10
0 ,
sol| ba es0 L 200 |, 65.0 L |5.0 5
17 7 7 717 4
NUMERO DO \ | , 2N4g125
@ @ @ @ @ @ ELEMENTO 15.0
19 3 4 5 67 NUMERO DO
NO
FIGURA 101 — DETALHE DAS VIGAS VB4, VB6 E VC3.
TABELA 4— PROPRIEDADES DOS MATERIAS DAS VIGAS VB4, VB6, VC3 (UNIDADES kN E m)
Concreto Aco
Viga fem fim o € (03] fy Es €u s.h.
VB4 38100 | 2900 0.072 | 0.002 3 mm 192300 |[174000000( 0.22 0.001
VB6 38100 | 2900 0.072 | 0.002 6 mm 444000 |192000000| 0.26 | 0.0043
VC3 20700 | 1600 0.094 | 0.002 8 mm 497100 |195000000( 0.52 | 0.0042
tension-stiffening em 6 camadas 12.5 mm| 507400 |184600000| 0.27 | 0.0014

A FIGURA 102, FIGURA 103 e FIGURA 104 ilustram os gréficos “carga total

(kN) versus deslocamento vertical no meio do vao (mm)” para as vigas VB4, VB6 e

VC3, respectivamente.
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FIGURA 102 - GRAFICO CARGA X DESLOCAMENTO VERTICAL DA VIGA VB4.

30 1 .
VB6 *
25+ v
_ 20
b
=3
2
z 15 1 .
5 o EXPERIMENTAL
& 10+ BERNOULLI
< —— TIMOSHENKO
S BERNOULLI- SEMT.S.
51 /e — TIMOSHENKO - SEMT.S.
0
0 5 10 15

DESLOCAMENTO VERTICAL (mm)

FIGURA 103 - GRAFICO CARGA X DESLOCAMENTO VERTICAL DA VIGA VBS.
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FIGURA 104 — GRAFICO CARGA X DESLOCAMENTO VERTICAL DA VIGA VC3.

Os resultados numéricos, tanto para a viga VB4 quanto para a viga VB6,
foram muito semelhantes.

Para a viga VB4, os modelos conseguiram capturar bem o trecho eléstico e
pbs-fissuracdo, no entanto apresentaram um comportamento um pouco mais flexivel a
partir da carga de 10 kN. A carga ultima obtida experimentalmente foi de 30 kN, ja no
programa ANALEST, esta foi de 27 kN para o modelo 1 e de 26 kN para o modelo 2.
Esta viga apresenta um comportamento mais complexo que as outras duas vigas, ja
que esta viga tem carga concentrada no meio do vao, logo ha flexdo e cisalhamento
combinados na regiao central, enquanto que as duas outras vigas apresentam flexao
pura.

Para a viga VB6 os modelos numéricos aproximaram muito bem os trechos
pbs-fissuracao e pds-escoamento da curva experimental, mas ficaram um pouco mais
rigidos no inicio do trecho elastico (regido mais suscetivel a imprecisées nos ensaios).
A carga de ruptura foi muito bem aproximada pelos modelos, mas o deslocamento
correspondente foi um pouco menor.

J& para a viga VCS3, os resultados numéricos divergiram um pouco entre si a
partir da carga de 20 kN aproximadamente, sendo que o modelo de Timoshenko
acompanhou melhor a curva experimental. Esta diferenga que ocorreu neste exemplo

pode ser explicada pelo fato desta viga apresentar uma taxa de armadura longitudinal



142

maior, que implica em maiores deformagbes por cisalhamento devido a fissuras
inclinadas que ocorrem antes da ruptura. A carga de ruptura foi bem aproximada pelos
modelos, mas o deslocamento ultimo foi menor.

Para a analise das vigas VB4 e VB6 sem a consideracdo do efeito de
“tension-stiffening”, ambos os modelos mostram uma resposta bem mais flexivel
quando comparado com as curvas experimentais, ja para a viga VC3, os resultados
sem o efeito de “tension-stiffening” ficaram préximos dos resultados com a
consideragé@o do efeito. As diferengas encontradas, entre as vigas VB4 e VB6 para a
viga VC3, podem ser explicadas pelo fato que a resisténcia do concreto € quase 50%
menor para esta ultima em relagao as outras, tornando o coeficiente o maior, ou seja, a

contribuigcdo do concreto entre fissuras € menor.

7.1.3 Viga ensaiada por Ferrari

A viga de referéncia (VRE) ensaiada sob flexdo a quatro pontos por Ferrari
(2002) foi escolhida para ser analisada. A geometria, carregamento, armagédo e malha
utilizada estao mostrados na FIGURA 105, sendo as dimensdes dadas em cm. A secao
transversal foi dividida em 20 camadas de concreto. As propriedades dos materiais
estdo apresentadas na TABELA 5.

CARGA CARGA .
SEGAO A-A

|"A L l A@e.o

V1] 23N3@6.0 C/8

20

T 2N2@8

7.5 L 55.0 L 55.0 L 55.0 L 7.5 ‘
y 1 y 1 S -

NUMERO DO
@ ® ® @ ® ® —~—EiEmenTo
12 3 4 5 6 7 — NUMERODO
NO

FIGURA 105 — DETALHE DA VIGA VRE.
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TABELA 5 — PROPRIEDADES DOS MATERIAS DA VIGA VRE (UNIDADES kN E m)

Concreto Aco
fem fim €o D fy E €y s.h.
30700 2941 0.002 6 mm 767500 |210000000 0.02 0.016
alfa = 0.037 em 5 camadas 8 mm 545770 |[210000000 0.02 0.01

A FIGURA 106 ilustra o gréafico “carga total (kN) versus deslocamento vertical
no meio do vao (mm)” para a viga VRE.

Observa-se do grafico que os modelos novamente apresentaram resultados
semelhantes entre si para a viga VRE e aproximaram bem o trecho elastico e pds-
fissuracao, indicando mais uma vez um comportamento predominantemente de flexao.
No ensaio, a carga de inicio do escoamento da armadura inferior foi de 33 kN, os
modelos apresentaram ruptura para a carga de 35 kN, ndo conseguindo capturar o
trecho pos-escoamento da armadura. Para as andlises sem a consideracao do efeito
de “tension-stiffening”, os modelos mostram respostas bem mais flexiveis quando
comparado com a curva experimental, no entanto, o modelo de Bernoulli foi capaz de
capturar o trecho pds-escoamento da armadura enquanto que o0 modelo de
Timoshenko apresentou problemas de convergéncia logo apds o inicio da fissuracao.

40 ¢
VRE .

30 +

20 |

¢ EXPERIMENTAL
BERNOULLI
—— TIMOSHENKO
BERNOULLI- SEMT.S.
—— TIMOSHENKO - SEMT.S.

10 |

CARGA TOTAL (kN)

DESLOCAMENTO VERTICAL (mm)

FIGURA 106 — GRAFICO CARGA X DESLOCAMENTO VERTICAL DA VIGA VRE.
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7.1.4 Viga ensaiada por Burns e Siess

A viga J-4 foi ensaiada por Burns e Siess (1962) sob flexao a trés pontos, e,
além dos resultados experimentais, também se encontra na literatura outro resultado
numérico (Choi e Kwak, 1990), que também pode ser usado para comparacdo. A
geometria, carregamento, e malha utilizada estdo mostrados na FIGURA 107, sendo as
dimensdes dadas em cm. Nao sdo dados muitos detalhes sobre as armaduras, apenas
a area total de 10.22 cm? para armadura longitudinal, e estimou-se para armadura
transversal uma taxa de p,=0.5%. A seg&o transversal foi dividida em 20 camadas de
concreto. As propriedades dos materiais estdo apresentadas na TABELA 6, sendo
utilizadas as mesmas propriedades de Choi e Kwak.

A CARGA SECAO A-A

I-} ‘ sem escala

| J © | 0=0.5%
\ ba 1830 \ 183.0 | 3

4 ' ' __NUMERO DO | Aex = 10.22 cm2
1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11 W '

FIGURA 107 — DETALHE DA VIGA J-4.

TABELA 6 — PROPRIEDADES DOS MATERIAS DA VIGA J-4 (UNIDADES kN E m)

Concreto Aco
fcm ftm [ fy Es &y s.h.
33240 2390 0.002 767500 |210000000| 0.06 0.01

alfa = 0.08 em 5 camadas

A FIGURA 108 ilustra o grafico “carga total (kN) versus deslocamento vertical

no meio do vao (mm)” para a viga J-4.
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FIGURA 108 — GRAFICO CARGA X DESLOCAMENTO VERTICAL DA VIGA J-4.

Para a viga J-4 novamente os modelos desenvolvidos apresentaram
resultados semelhantes entre si e conseguiram aproximar bem a curva experimental
ficando um pouco mais rigido no trecho pds-fissuragédo, o que também é observado da
curva obtida por Choi e Kwak. No entanto, neste exemplo foi possivel capturar bem o
trecho pos-escoamento, inclusive a carga e o deslocamento na ruptura. Neste exemplo,
para as analises sem a consideracao do efeito de “tension-stiffening”, os resultados nao
foram tao diferentes em relagédo ao dos modelos que consideram tal efeito.

7.1.5 Vigas ensaiadas por Bresler e Scordelis

Bresler e Scordelis (1963) apud Vecchio (2000) desenvolveram um trabalho
para investigar vigas com comportamento critico ao cisalhamento, onde ensaiaram 12
vigas variando o vao e as armaduras, fornecendo assim dados para validar os modelos
numéricos. Estas vigas sdo consideradas exemplos classicos da literatura e sao
importantes neste trabalho para validar o modelo onde sao consideradas as
deformagdes por cisalhamento, ja que as taxas de armadura transversal sao baixas.

As 12 vigas ensaiadas foram divididas em quatro séries de trés vigas, em que
cada série apresenta suas particularidades em relacdo ao vao, resisténcia do concreto,
armadura longitudinal e transversal. As vigas foram ensaiadas sob flexao a trés pontos.

Os detalhes de cada viga estdo apresentados na TABELA 7. As propriedades do
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concreto de cada viga estdo apresentadas na TABELA 8 e as propriedades do aco
utilizado na TABELA 9.
As FIGURAS 109 a 120 ilustram os grafico “carga total (kN) versus

deslocamento vertical no meio do vao (mm)” para todas as vigas.

TABELA 7 — DETALHES DAS VIGAS DE BRESLER E SCORDELIS

Viga [bxh (mm)| vao (m) | armadura | armadura | estribos
inferior | superior

OA-1 |305x552 3.66 4 No.9 - -
OA-2 |305x552 4.57 5No.9 - -
OA-3 |305x552 6.40 6 No.9 - -
A-1 305 x 552 3.66 4 No.9 2No.4 ([No.2c/210
A-2 305 x 552 4.57 5No.9 2No.4 ([No.2c/210
A-3 305 x 552 6.40 6 No. 9 2No.4 (No.2c/ 210
B-1 229 x 552 3.66 4 No. 9 2No.4 (No.2c/ 190
B-2 229 x 552 4.57 4 No. 9 2No.4 (No.2c/ 190
B-3 229 x 552 6.40 5No.9 2No.4 (No.2c/ 190
C-1 152 x 552 3.66 2No.9 2No.4 ([No.2c/210
CcC-2 152 x 552 4.57 4 No.9 2No.4 ([No.2c/210
Cc-3 152 x 552 6.40 4 No.9 2No.4 (No.2c/ 210
TABELA 8 — PROPRIEDADES DO CONCRETO
Viga fem (MPa) fim (MPa) o camadas
OA-1 22.6 1.80 0.093 9
OA-2 23.7 1.89 0.105 9
OA-3 37.6 2.89 0.086 9
A-1 24.1 1.92 0.089 9
A-2 24.3 1.94 0.103 9
A-3 35.1 2.72 0.086 9
B-1 24.8 1.98 0.105 9
B-2 23.2 1.85 0.110 9
B-3 38.8 2.96 0.090 9
C-1 29.6 2.34 0.076 9
Cc-2 23.8 1.90 0.143 9
c-3 35.1 2.72 0.109 9
TABELA 9 — PROPRIEDADES DAS ARMADURAS
Armadura | didametro (cm) |area (cm?)| f, (MPa) | f, (MPa) | E (MPa) sh €y
No. 2 0.64 0.322 325 430 190000 0.01 0.05
No. 4 1.27 1.27 345 542 201000 0.01 0.05
No.9 2.87 6.45 555 933 218000 0.01 0.05
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FIGURA 109 — GRAFICO CARGA X DESLOCAMENTO VERTICAL DA VIGA OAf1.
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FIGURA 110 - GRAFICO CARGA X DESLOCAMENTO VERTICAL DA VIGA OA2.
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FIGURA 111 — GRAFICO CARGA X DESLOCAMENTO VERTICAL DA VIGA OA3.
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FIGURA 112 — GRAFICO CARGA X DESLOCAMENTO VERTICAL DA VIGA A1.
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FIGURA 113 — GRAFICO CARGA X DESLOCAMENTO VERTICAL DA VIGA A2.
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FIGURA 114 — GRAFICO CARGA X DESLOCAMENTO VERTICAL DA VIGA A3.
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FIGURA 115 — GRAFICO CARGA X DESLOCAMENTO VERTICAL DA VIGA B1.
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FIGURA 116 — GRAFICO CARGA X DESLOCAMENTO VERTICAL DA VIGA B2.
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Para a primeira série de vigas (OA), pode-se observar que o modelo que
considera as hipoteses de Timoshenko conseguiu aproximar quase perfeitamente a
curva experimental, conseguindo inclusive capturar a carga de ruptura, que se deu por
tracdo diagonal, com abertura de fissuras inclinadas, ja que a viga nao apresenta
armadura transversal. J& para o modelo que considera as hipéteses de Bernoulli, a
carga de ruptura prevista foi bem maior, pois nesse caso a ruptura sé ocorre devido a
flexao.

Nas demais séries de vigas (A a C), de uma maneira geral o modelo de
Timoshenko apresentou melhores resultados, sendo que o modelo de Bernoulli nao
conseguiu capturar a perda de rigidez que ocorre na presenca de fissuras inclinadas.
Em alguns exemplos, no entanto, os resultados do modelo de Timoshenko se
apresentaram um pouco mais flexiveis do que os resultados experimentais ap6s a
abertura de fissuras inclinadas.

Para as vigas numero 1 das séries, as quais apresentam menores vaos, a
diferenca entre os dois modelos sdao maiores, pois nesse caso, as deformacgdes por
cisalhamento sdo maiores.

Esses exemplos mostram que a utilizagcdo do modelo de Timoshenko € de

fundamental importancia para vigas com baixas taxas de armadura transversal.

7.2VIGAS CONTINUAS

Apbs o estudo de vigas simplesmente apoiadas, procurou-se avaliar os
resultados do programa ANALEST para o estudo de vigas continuas. Em estudo
anterior (Stramandinoli e La Rovere, 2004(b)), apenas com utilizagcdo do modelo com
as hipoteses de Bernoulli, foi observado que os resultados numéricos apresentavam
um comportamento das vigas mais rigido do que os resultados experimentais. Este foi
um dos pontos que motivaram a proposicado do modelo considerando as hipéteses de
Timoshenko.

No entanto, na comparacao com resultados numéricos de outros modelos
tedricos, que consideram as mesmas hipoteses, os resultados foram muito
semelhantes. Primeiramente, apresenta-se um exemplo em que se comparam 0s
resultados numéricos obtidos por outros autores com o0s resultados do modelo

numérico desenvolvido nesta tese que leva em conta a teoria de Bernoulli.
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Foram posteriormente realizadas as comparagdes com resultados

experimentais.

7.2.1 Exemplo teorico

Este exemplo trata-se de uma viga continua de dois vaos, simétrica, que ja foi
estudada por Kalian (1964), Franklin (1970) e Barbosa (1978).

Estes modelos ndo consideravam ainda o efeito de “tension-stiffening”,
incorporado apenas recentemente nos modelos constitutivos. Portanto esse efeito nao
foi considerado nas analises comparativas, admitindo-se que a tensao de tracao cai a
zero apds ser atingida a tensao de inicio de fissuragao.

A geometria, disposicdo da armadura e discretizacdo adotada estao
apresentadas na FIGURA 121. Utilizou-se a mesma discretizacao de Barbosa (1978),
com 22 elementos no total. As propriedades dos materiais estdo apresentadas na
TABELA 10, estas foram retiradas de Barbosa (1978). Assim como nos outros
modelos, a viga foi estudada até o carregamento de 108,72 kN, o que n&o corresponde
a carga ultima da viga.

A FIGURA 122 ilustra o gréafico “carga total (kN) versus deslocamento vertical

no meio do vao (mm)”.

TABELA 10 — PROPRIEDADES DOS MATERIAS (UNIDADES kN E m)

Concreto Aco

fcm ftm €o f Es €u s.h.

y
21090 3515 0.002 316350 |203800000| 0.02 0.00001
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Observa-se que o modelo proposto, considerando as hipoteses de Bernoulli,
apresentou resultados muito semelhantes aos demais modelos numeéricos que foram

utilizados para comparacao.

7.2.2 Vigas ensaiadas por Silva

Silva (1977) realizou um estudo tedrico-experimental sobre a utilizagdo do
célculo plastico em estruturas hiperestaticas de concreto armado, no qual ensaiou
diversas vigas. Entre as vigas ensaiadas, foram escolhidas 5 vigas continuas de dois
vaos para comparacao dos resultados. Para cada uma das vigas, foram ensaiados dois
modelos iguais com a finalidade de melhor serem observadas as medidas realizadas.
Todas as cinco vigas apresentam o mesmo vao (FIGURA 123) e mesma secao
transversal, variando apenas as armaduras longitudinais e transversais. A discretizacao
das vigas foi feita de modo a conseguir representar a variacdo da armadura ao longo
do vao, sendo discretizado apenas um dos vaos devido a simetria, utilizando-se 20

elementos. As propriedades dos materiais estdo mostradas na TABELA 11.

TABELA 11 — PROPRIEDADES DOS MATERIAIS (UNIDADES kN E m)

Concreto Aco

Viga fem fim |aemB|aemC @ f E, e, | s-h.

€ y
\'A| 30200 2400 0.08 0.096 | 0.002 | 6.3 mm | 540300 [200000000| 0.2 0.03

V2 30200 | 2400 0.094 0.08 | 0.002 ] 8 mm | 504900 (200000000 0.2 | 0.03

V3 30200 | 2400 0.058 | 0.049 | 0.002 | 10 mm | 505700 |200000000( 0.2 | 0.03

V4 30200 | 2400 0.086 | 0.072 | 0.002 | 12.5 mm | 562600 |200000000( 0.2 | 0.03

V6 30200 | 2400 0.044 0.08 | 0.002

tension-stiffening em 6 camadas

>
wle—"°
[¢)
O «—— 70
m

‘ 30 ‘ 300 300 ‘ 30 ‘

FIGURA 123 - GEOMETRIA DAS VIGAS CONTINUAS ANALISADAS (DIMENSOES EM cm)
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A viga V1 foi dimensionada para o diagrama de momentos fletores dado pelo
calculo elastico, utilizando-se uma taxa de armadura na se¢ao do apoio central (C)
proxima ao limite entre os dominios 3 e 4. Na viga V2 reduziu-se o momento fletor em
C em 25% em relacdo a V1, respeitando-se o equilibrio estatico. Ja a viga V3 é
aproximadamente 50% menos armada que a viga V2, tanto para 0 momento negativo
em C, quanto para o positivo em B. Na viga V4 o0 momento em C foi reduzido de 15%
em relagdo a V1, sendo respeitado o equilibrio estatico. Na viga V5 o momento em B
foi reduzido de 25% em relagdo a V1, sendo respeitado o equilibrio estéatico. A viga V6
€ aproximadamente 50% menos armada do que a V5. Nao foi utilizada a viga V5 para
comparagcao com 0s modelos desenvolvidos nesta tese, pois nesta foram utilizados
estribos inclinados.

As FIGURAS 124 a 128 mostram os detalhes das armaduras das vigas.
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As FIGURAS 129 a 133 ilustram os graficos “carga total (kN) versus
deslocamento vertical no meio do vdo (mm)” para as vigas V1, V2, V3, V4 e V6,

respectivamente.
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FIGURA 129 — GRAFICO CARGA X DESLOCAMENTO VERTICAL DA VIGA V1.
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Analisando as figuras que representam as curvas “carga x deslocamento”,
pode-se observar que, com exce¢ado da viga V3, as curvas do modelo numérico que
leva em conta as hipoteses de Bernoulli mostraram-se bem mais rigidas que as curvas
dos resultados experimentais, ja as curvas do modelo que leva em conta as hipéteses
de Timoshenko ficaram bem mais proximas das curvas experimentais.

Para a viga V1, ainda pode-se observar um comportamento mais rigido do
modelo de Timoshenko em relacdo ao resultado experimental, mas a curva desse
modelo é mais proxima da experimental em comparacao com a fornecida pelo modelo
de Bernoulli.

Para as vigas V2, V4 e V6, o modelo de Timoshenko se aproxima bem das
curvas experimentais, enquanto o modelo de Bernoulli se apresenta sempre mais rigido
que as curvas experimentais.

Para a viga V3, que apresenta uma taxa de armadura longitudinal mais baixa,
o resultado do modelo de Bernoulli também consegue se aproximar dos resultados
experimentais.

De uma maneira geral, os modelos conseguiram capturar bem a carga ultima
das vigas, como pode ser visto da TABELA 12, no entanto, ndo conseguiram capturar

todo o trecho p6s-escoamento da armadura.

TABELA 12 — CARGAS ULTIMAS DAS VIGAS

Cargas Ultimas (kN)
Viga VA VB Bernoulli | Timoshenko
V1 120 125 117 119
V2 117.5 117.5 112 108
V3 70 75 68 64
V4 115 115 111 104
V6 70 70 68 63

7.2.3 Viga ensaiada por Cruz

Cruz (1996), em sua dissertacdo de mestrado, ensaiou duas vigas para o
estudo da capacidade de redistribuicdo de esforcos em vigas continuas de concreto
armado. Entre as vigas ensaiadas, escolheu-se uma delas, denominada de VA1-40,
para comparagdo dos resultados, ja& que a outra apresenta uma resisténcia a

compressdo muito alta, que foge do escopo do modelo proposto. A geometria,
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carregamento e armacao estdo mostrados na FIGURA 134, com as dimensdes dadas
em cm. A sec¢do transversal foi dividida em 20 camadas de concreto. As propriedades
dos materiais estdo apresentadas na TABELA 13, sendo que as propriedades das
armaduras foram retiradas dos graficos dos ensaios fornecidos pelo autor.

L 255 | 145 I*BL 145 | 255|'>A L

SECAO A-A SECAO B-B
sem escala sem escala

2016
rr

136.3 c/12

35
35

20125

FIGURA 134 — DETALHE DA VIGA VA1-40

TABELA 13 — PROPRIEDADES DOS MATERIAIS DA VIGA VA1-40 (UNIDADES kN E m)

Concreto Aco
Tt fim o € () fy Ee €y s.h.
40800 | 2920 0.0545/0.05 0.002 | 6.3 mm | 647000 | 196000000 | 0.025 | 0.0219
tension-stiffening em 5 camadas 12.5 mm | 580000 | 193000000 | 0.024 | 0.0197
16 mm | 547000 | 202000000 | 0.057 | 0.0266

A FIGURA 135 ilustra o grafico “carga total (kN) versus deslocamento vertical
no meio do vao (mm)” para a viga VA1-40, sendo que os valores experimentais dos

deslocamentos foram medidos no meio de cada um dos dois vaos.
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FIGURA 135 — GRAFICO CARGA X DESLOCAMENTO VERTICAL DA VIGA VA1-40

Analisando o grafico mais uma vez observa-se que o modelo que leva em
conta as hipéteses de Bernoulli se apresentou bem mais rigido, enquanto que a
solugdo dada pelo modelo que considera as hipoteses de Timoshenko se aproximou
melhor das curvas experimentais, no entanto ocorreu uma ruptura prematura neste

modelo.

7.2.4 Vigas ensaiadas por Khalifa et al

Khalifa et al (1999) apresentam os resultados de uma investigacao
experimental de vigas continuas de concreto armado com pouca armadura transversal,
com objetivo de avaliar o refor¢o ao cisalhamento com Iaminas de CFRP. Duas vigas,
CW1 e CF1, que serviram de referéncia para esse estudo, as quais nao apresentam
reforco, sdo utilizadas para comparagdo com os resultados do programa ANALEST.
Ambas as vigas apresentaram ruptura por cisalhamento, ja que apresentam armadura
longitudinal elevada, e baixa, ou nenhuma, armadura transversal. A geometria,
carregamento e armacao utilizada nos modelos estdao mostrados na FIGURA 136, onde
as dimensdes estdo fornecidas em cm. Devido a simetria, modelou-se apenas um vao,
utilizando-se seis elementos. A secdo transversal foi dividida em 20 camadas de

concreto. As propriedades dos materiais estao apresentadas na TABELA 14.
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FIGURA 136 — DETALHE DAS VIGAS CW1 E CF1

TABELA 14 — PROPRIEDADES DOS MATERIAIS DAS VIGAS CW1 E CF1 (UNIDADES kN E m)
Concreto Aco
Viga fom fim a € ® Fy Es €y s.h.
Ccwi1 27500 | 2180 | 0.167 | 0.002 | 10 mm | 350000 |200000000( O.1 0.05
CF1 50000 | 3640 | 0.055 | 0.003 | 16 mm | 430000 |200000000( O.1 0.05
tension-stiffening em 7 camadas 32 mm | 460000 |200000000( O.1 0.05

As FIGURAS 137 e 138 ilustram os graficos “carga total (kN) versus
deslocamento vertical no meio do vdo (mm)’ para as vigas CW1 e CF{,

respectivamente.
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FIGURA 137 — GRAFICO CARGA X DESLOCAMENTO VERTICAL DA VIGA CW1



FIGURA 138 — GRAFICO CARGA X DESLOCAMENTO VERTICAL DA VIGA CF1
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Para estas vigas, por apresentaram pouca ou nenhuma armadura transversal,

os dois modelos numéricos diferem bastante, ficando o modelo de Bernoulli bem mais

rigido e o modelo de Timoshenko bem préximo do resultado experimental.

Para a viga CW1, a carga de ruptura do modelo de Timoshenko foi um pouco

mais alta do que a real, e, para a viga CF1, um pouco mais baixa. Ja no modelo de

Bernoulli, para as duas vigas a carga de ruptura foi bem maior que a carga

experimental. Na TABELA 15 apresentam-se as cargas de ruptura experimental e

tedricas para as duas vigas.

TABELA 15 — CARGAS ULTIMAS DAS VIGAS

Cargas Ultimas (kN)

Viga | experimental |Bernoulli| Timoshenko
Cwi1 253 650 365
CF1 134 240 120
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7.3PILARES

A titulo de exemplo foi também estudado um pilar curto sujeito a compressao
centrada. Foram utilizados resultados experimentais de dois pilares ensaiados por
Razvi e Saatcioglu (1989) apud Seixas (2003), em seu estudo sobre o comportamento
de pilares confinados. Os pilares utilizados sdo numerados por #3 e #4, que diferem
apenas pelo espacamento de estribos. Os pilares tém secdo quadrada de 16 cm de
lado e 46 cm de comprimento, apresentam armadura longitudinal composta de 4 barras
de 16 mm de didmetro e tensdo de escoamento de 470 MPa. A armadura transversal €
formada por estribos de 6,53 mm de didmetro, com tensdo de escoamento de 373
MPa. Os pilares #3 e #4 tém estribos espacados de 35 mm e 70 mm, respectivamente.
O concreto apresenta resisténcia a compressao média de 32 MPa. Para solugao das
equacgdes nao lineares foi utilizado o Método do Comprimento do Arco, o que permitiu
capturar toda a curva carga x deformacéo, inclusive ap6s o pico. Foram realizados trés
exemplos numéricos (todos com o modelo de Bernoulli) variando a equacgao
constitutiva do concreto comprimido: O primeiro considerando a parabola de
Hognestad, o segundo e o terceiro considerando o modelo para o concreto confinado
de Mander et al (1988), usando-se diferentes taxas de armadura de estribos, conforme
especificado para o pilar #3 e para o pilar #4. Os gréficos carga (kN) x deformacao (%)
sao apresentados na FIGURA 139. Observa-se que o programa conseguiu capturar o
trecho inicial da curva carga x deformacao, que € o mesmo para os trés exemplos, e
nota-se também o ganho de resisténcia e ductilidade nos modelos que consideram o
confinamento dos estribos. Para o pilar #3, o modelo com confinamento aproximou
bem a carga critica obtida no ensaio experimental, enquanto que para o pilar #4 o
modelo apresentou uma carga critica um pouco maior. Na curva carga x deformagao,
0S ensaios experimentais mostram um patamar horizontal apés o pico, enquanto que
os modelos com confinamento mostram um declive suave. No entanto, estes modelos
com confinamento aproximam bem melhor 0 comportamento pos-pico observado

experimentalmente em comparagdao com o modelo sem confinamento.
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FIGURA 139 — GRAFICO CARGA X DEFORMAGAO DOS PILARES
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7.4PORTICOS PLANOS

Por ultimo, procurou-se avaliar os resultados do programa ANALEST para o
estudo de porticos planos. Varios exemplos foram estudados, considerando os trés

modelos propostos nesse trabalho, sendo descritos a seguir.

7.4.1 Pobrtico de Williams

Para verificar a teoria de nao-linearidade geométrica desenvolvida neste
trabalho, analisa-se inicialmente uma estrutura com material elastico-linear sujeita a
grandes deslocamentos. Utiliza-se apenas o modelo de Bernoulli.

Este exemplo trata-se de um pbértico plano formado por duas barras
levemente inclinadas. Esse pértico foi estudado por Williams (1964) apud Peterson e
Petersson (1985) e pode ser encontrado em varias referéncias relacionadas ao tema.
As propriedades dos elementos sdo: médulo de elasticidade E = 70.735 GPa; area da
secdo transversal A = 1.18 cm? e momento de inércia | = 0.0374 cm*. A geometria do
pértico é apresentada na FIGURA 140.

P,u

0.98 cm

65.715cm

FIGURA 140 - GEOMETRIA DO PORTICO DE WILLIAMS (1964)

Discretizou-se a estrutura em 20 elementos de igual comprimento. Utilizou-se
primeiramente o modelo de Bernoulli com as matrizes Kg e K, e posteriormente apenas
com a matriz Ky. Para solucdo das equagdes ndo lineares utilizou-se o Método do
Comprimento do Arco, ja que esta estrutura apresenta ponto limite. A comparagéao em
termos de “carga vertical (N) versus deslocamento (cm)” esta mostrada na FIGURA
141.
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FIGURA 141 — GRAFICO CARGA X DESLOCAMENTO VERTICAL DO PORTICO DE WILLIAMS

O modelo de Bernoulli com as matrizes Ky e K, conseguiu capturar o
comportamento completo da estrutura, inclusive no trecho pdés-pico. No entanto,
quando nao se considera a matriz K, na formulagcdo, obtém-se problemas de
convergéncia na analise nas proximidades do pico, ndo sendo possivel capturar toda a

histéria de carregamento.

7.4.2 Portico de Concreto Armado (Teorico)

Conforme mencionado no item 4.2.2, verificou-se que, em casos usuais de
estruturas de concreto armado, apenas a considera¢do da matriz Ky, no caso da nio-
linearidade geométrica, conduz a resultados satisfatérios. Este pértico serve para
exemplificar esta constatacdo. Ele foi analisado com o modelo de Bernoulli
considerando primeiramente a matriz Ky + Ky, e posteriormente foi feita uma analise
somente com a consideragao da matriz K,

O portico utilizado para este exemplo é um poértico que foi analisado por
Araripe (1998) o qual foi retirado de um boletim do CEB (1973), conforme FIGURA 142
(dimensdes em cm). Esse portico apresenta cargas axiais constantes aplicadas nos
pilares e carga lateral monotonicamente crescente.

As propriedades dos materiais estdo apresentadas na TABELA 16. Foi
desprezada a contribuicao do concreto tracionado. Utilizaram-se trés elementos para a
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discretizacao de cada um dos pilares e trés elementos para a viga. Os resultados em
termos do grafico “carga horizontal H (kN) versus deslocamento horizontal (cm)” estao
ilustrados na FIGURA 143. A FIGURA 144 ilustra e estrutura deformada para as duas

analises.

1280 kN 1280 kN
606
H
H
VIGA PILAR
sem escala sem escala
9 A'sx = 16.7 cm? A'sx = 15.1 cm?
[
« 1 B | ] 1 R I} i
R | o s
o Ll < R
© L - i ‘-\4
o | | Asx = 15.1 cm?
R I 1 ,Asx=16.7 cm? 40
AN 40 AN

FIGURA 142 — DETALHE DO PORTICO DE CONCRETO ARMADO

TABELA 16 — PROPRIEDADES DOS MATERIAIS (UNIDADES kN E m)

Concreto Aco
fem € fy Es €y s.h.
20000 0.002 420000 210000000 0.01 0
120 ¢
100 +
z
< 801
-
<
|_
& 60+
N
o
o)
i 40 + —e— ANALEST - (Kg + Ku)
2
S 201 —=— ANALEST - (Kg)
0 : f : f : |
0 2 4 6

DESLOCAMENTO HORIZONTAL (cm)

FIGURA 143 — GRAFICO CARGA X DESLOCAMENTO HORIZONTAL DO PORTICO
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— ANALEST - (Kg + Ku)

— ANALEST - (Kg)

FIGURA 144 — ESTRUTURA DEFORMADA E INDEFORMADA

Observou-se destas analises que o processo de convergéncia para o modelo
com a consideracdo apenas da matriz Ky € mais complicado, mas os resultados foram
muito semelhantes. Com o modelo simplificado nao foi possivel a convergéncia apés a
carga de 95 kN, ja com o modelo mais refinado, a ruptura se deu com uma carga de 97
kN.

7.4.3 Poértico de Vecchio e Emara

Vecchio e Emara (1992) realizaram um ensaio de um pértico plano de
concreto armado em escala real, de um vao e dois pavimentos, bi-engastado, com o
objetivo de estudar as deformagdes por cisalhamento em porticos.

Este pdrtico foi ensaiado para o caso de cargas axiais constantes aplicadas
nos pilares e carga lateral monotonicamente crescente. A geometria, carregamento e
armacao utilizada nos modelos estdo mostrados na FIGURA 145, sendo as dimensées
dadas em cm. A secao transversal foi dividida em 20 camadas de concreto. Para os
modelos de barra, os pilares foram discretizados com 5 elementos cada e as vigas com
8 elementos cada. Ja para o modelo misto, os elementos proximos aos nos foram
substituidos por elementos de transicdo e elemento plano. As propriedades dos

materiais estdo apresentadas na TABELA 17.
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FIGURA 145 — DETALHE DO PORTICO ENSAIADO POR VECCHIO E EMARA (1992)
TABELA 17 — PROPRIEDADES DOS MATERIAIS (UNIDADES kN E m)
Concreto Aco
fcm ftm o &o D fy Es €y s.h.
30000 2300 0.076 0.002 10 mm | 454000 |192500000| 0.001 0.02
tension-stiffening em 5 camadas 20 mm | 418000 [192500000| 0.0016 0.02

Este ensaio teve uma instrumentacao extensiva, portanto, serdo comparados

ndo sé o grafico carga versus deslocamento, como também deformacbes das

armaduras, deformacdes por cisalhamento e rotagdo de um dos nos.

A FIGURA 146 ilustra o gréafico “carga lateral (kN) versus deslocamento

horizontal (mm)” no pavimento superior, medido no no direito.
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FIGURA 146 — GRAFICO CARGA X DESLOCAMENTO HORIZONTAL DO PORTICO DE VECCHIO E EMARA

Vecchio e Emara descrevem o comportamento do poértico durante o ensaio
para algumas etapas de carregamento: As primeiras fissuras aparecem para a carga
de 52.5 kN com reducao da rigidez; foram observadas fissuras de flexao para a viga do
primeiro pavimento na face inferior do canto esquerdo e na face superior do canto
direito. As fissuras na base dos pilares comegaram a aparecer a partir da carga de 145
kN; para esta carga também comecaram a aparecer fissuras inclinadas na viga do
primeiro pavimento. Para a carga de 264 kN deu-se inicio ao escoamento da armadura
inferior da viga no canto esquerdo, e para a carga de 287 kN deu-se inicio ao
escoamento da armadura superior da viga no canto direito. Com isso diminui-se ainda
mais a rigidez lateral do portico. A carga ultima do pértico foi de 332 kN.

Analisando-se as curvas da figura observa-se que os modelos numéricos
desenvolvidos neste trabalho mostraram-se mais rigidos do que o modelo
experimental. Os trés modelos propostos apresentaram resultados semelhantes, sendo
o modelo de Timoshenko um pouco mais flexivel, mostrando uma curva mais préxima a
obtida pelo modelo teérico de Vecchio e Emara. Para os modelos de Bernoulli e
Timoshenko nao foi possivel capturar todo o trecho da curva apds o escoamento da
armadura, pois foi atingido o pico de compressao do concreto, rompendo apds mais
algumas etapas de carregamento.

Na TABELA 18 sdo comparadas as cargas de algumas etapas, como inicio
de fissuragédo, escoamento da armadura, pico de compressdo do concreto e carga de
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ruptura. Observa-se que os modelos apresentaram o inicio de fissuragcdo um pouco
antes do detectado no ensaio, mas apresentaram o inicio do escoamento da armadura

para uma carga proxima a experimental. A carga ultima obtida pelo modelo de

Timoshenko foi a mais proxima da carga ultima experimental.

TABELA 18 — CARGAS NUMERICAS E EXPERIMENTAL PARA ALGUMAS ETAPAS DE CARREGAMENTO

Cargas (kN)
Etapa Experimental | Bernoulli [ Timoshenko| Misto
Fissuracao 52.5 30 30 30
Escoamento 264 260 260 270
Pico de comp. nao disp. 300 307 nao atingiu
Ruptura 332 318 322 280

A FIGURA 147 ilustra o gréfico “carga lateral (kN) versus rotacéo (rad)” no
pavimento superior, no n6 esquerdo. Neste exemplo ndo se compararam os resultados
com o modelo misto, ja que o elemento plano apresenta apenas graus de liberdade de
deslocamento longitudinal e transversal.

A FIGURA 148 ilustra o grafico “carga lateral (kN) versus deformacao axial”
da armadura longitudinal inferior na extremidade esquerda da viga do primeiro
pavimento. Na FIGURA 149 mostra-se o grafico “carga lateral (kN) versus deformacao
por cisalhamento” na extremidade esquerda da viga do primeiro pavimento. Por fim a
FIGURA 150 ilustra o gréafico “carga lateral (kN) versus deformacao por cisalhamento”

na extremidade direita da viga do primeiro pavimento.
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FIGURA 147 — GRAFICO CARGA X ROTACAO DO NO ESQUERDO SUPERIOR DO PORTICO
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FIGURA 148 — GRAFICO CARGA X DEFORMAGAO AXIAL DA ARMADURA LONGITUDINAL INFERIOR NA
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FIGURA 149 — GRAFICO CARGA X DEFORMAGAQO POR CISALHAMENTO NA EXTREMIDADE ESQUERDA DA
VIGA DO PRIMEIRO PAVIMENTO
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FIGURA 150 — GRAFICO CARGA X DEFORMAGAO POR CISALHAMENTO NA EXTREMIDADE DIREITA DA VIGA
DO PRIMEIRO PAVIMENTO

A partir da FIGURA 147 observa-se que as curvas carga X rotacao
apresentam um comportamento semelhante as curvas carga x deslocamento, ou seja,
0s modelos numeéricos mostraram-se um pouco mais rigido que o modelo experimental
a partir do inicio do escoamento da armadura.

Com relacéo a deformagéo axial da armadura longitudinal inferior da viga do
primeiro pavimento, pode-se observar da FIGURA 148 que as curvas numéricas dos
modelos 1 e 2 sao praticamente iguais a curva de deformagbes medidas
experimentalmente. Ja a resposta do modelo misto ficou um pouco mais rigida e nao
conseguiu capturar o trecho da curva correspondente ao pds-escoamento da
armadura.

As deformacdes por cisalhamento sdo desprezadas no modelo que considera
as hipéteses de Bernoulli, por isso ndo entram na comparacéo. E interessante observar
que o modelo que considera as hipoteses de Timoshenko capturou de maneira precisa
as deformagbes medidas experimentalmente na parte inicial da curva com alguma
divergéncia a partir da carga de 260 kN, pois a armadura de aco comecou a escoar e
as deformacdes por cisalhamento aumentaram mais rapidamente. O modelo misto
também consegue capturar a parte inicial da curva, mas como neste modelo néo se
conseguiu capturar o escoamento da armadura, as curvas divergem ap0s a etapa de

escoamento.
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Cabe aqui ressaltar a importancia em calcular com relativa precisdao as
deformagdes locais nos elementos, para que se possa melhor compreender o
comportamento global da estrutura.

7.4.4 Portico de Vecchio e Balopolou

Vecchio e Balopolou (1990) realizaram um ensaio de um portico plano de
concreto armado em escala real, de um vao e dois pavimentos, bi-engastado, com o
objetivo de estudar alguns fatores que contribuem para o comportamento nao linear
destas estruturas.

Este portico foi ensaiado para o caso de uma carga vertical aplicada no meio
do vao da viga do primeiro pavimento. A geometria, carregamento e armagao utilizada
nos modelos estdo mostrados na FIGURA 151, sendo as dimensdes dadas em cm. A
secao transversal foi dividida em 20 camadas de concreto. Foram utilizadas as
mesmas malhas do exemplo anterior. As propriedades dos materiais estao
apresentadas na TABELA 19.

TABELA 19 — PROPRIEDADES DOS MATERIAIS (UNIDADES kN E m)

Concreto Aco
fem fim o €o D fy Es €y s.h.
29000 2290 |0.076/0.063| 0.00215 | 10 mm | 454000 (192500000 0.001 0.02
tension-stiffening em 5 camadas 20 mm 418000 (192500000| 0.0016 0.02
C
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FIGURA 151 — DETALHE DO PORTICO ENSAIADO POR VECCHIO E BALOPOLOU (1990)
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Foram comparados ndo s6 o grafico carga versus deslocamento, como
também as deformagdes das armaduras no meio do véo da viga.

A FIGURA 152 ilustra o grafico “carga total (kN) versus deslocamento vertical
(mm)” no meio do vao da viga do primeiro pavimento e a FIGURA 154 o gréafico “carga
lateral (kN) versus deformagédo axial da armadura (x10®)” inferior no meio do véo da

viga do primeiro pavimento.
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FIGURA 152 — GRAFICO CARGA X DESLOCAMENTO VERTICAL DO PORTICO

A FIGURA 158 ilustra as configuracbes deformadas da estrutura obtidas
pelos trés modelos para a carga de 450 kN. Estas configuracdes foram obtidas através
do médulo DXF do programa ANALEST. Foram plotados apenas os nés da estrutura

apos a deformacéo, para facilitar a deformacao.
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FIGURA 153 — ESTRUTURA DEFORMADA (APENAS OS NOS) E INDEFORMADA PARA A CARGA DE 450 KN

Vecchio e Balopolou descrevem o comportamento do pértico durante o ensaio
para algumas etapas de carregamento: Algumas fissuras de flexdo comecaram a
aparecer no meio do vao da viga para uma carga de 45 kN, no entanto, nao foi
observada nenhuma mudanga correspondente da rigidez, no grafico de resposta carga
x deslocamento. Com o aumento da carga, ocorreram fissuras de flexdo na regido dos
nés da viga e na base dos pilares. Fissuras de flexdo-cisalhamento também
comecaram a se desenvolver nas regides intermediarias da viga. Para a carga de 120
kN, p6de ser observada uma mudanca na rigidez da viga. Acima desta carga, foi mais
significante 0 aumento das aberturas das fissuras do que a formagdo de novas. Nos
pilares, a fissuragado foi mais gradual, com fissuras aparecendo até a carga de 300 kN.
Para a carga de 360 kN, a armadura inferior da viga no meio do vdo comeca a escoat,
de acordo com as leituras dos “strain gauges”. A partir dai, as fissuras abrem bastante,
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excedendo 1 mm. Para a carga de 370 kN, a armadura superior nas extremidades da
viga também escoa. Evidéncias do esmagamento do concreto e do escoamento do aco
indicam que a capacidade ultima da sec¢do da viga no meio do vao foi atingida para
uma carga de 430 kN, no entanto ocorreu ai a formacao de uma rétula plastica, com
redistribuicdo de momentos. A capacidade ultima do pértico foi atingida para uma carga
de 517 kN.

Analisando a FIGURA 152, podem-se comparar os resultados dos diferentes
modelos com o resultado experimental. O modelo que apresentou o resultado mais
proximo ao resultado experimental foi o0 modelo de Timoshenko e a curva que mais se
afastou da experimental foi a do modelo misto. Segundo os autores, ndo foi possivel
medir diretamente as deformacgdes por cisalhamento, portanto nao foi possivel calcular
separadamente os deslocamentos devido a flexdo e ao cisalhamento. No entanto,
diferengcas entre os deslocamentos totais medidos e os deslocamentos de flexao,
calculados com base na curvatura, indicam que os deslocamentos devido ao
cisalhamento foram significativos (10 a 30% do total). Ao se comparar 0s
deslocamentos obtidos pelos modelos de Bernoulli e de Timoshenko, isto também pode
ser comprovado. Os deslocamentos obtidos com o segundo modelo foram de 10 a 45%
maiores que os deslocamentos obtidos com o primeiro modelo. O resultado do modelo
misto ficou um pouco mais rigido do que o de Bernoulli. Verifica-se através da FIGURA
153 a grande diferenga dos deslocamentos entre os modelos para a viga do pavimento
inferior para a mesma carga (450 kN).

Verifica-se inicialmente, mesmo no modelo de Timoshenko, que a rigidez
elastica € um pouco maior que a experimental. Cabe ressaltar que para este exemplo a
resisténcia a tracdo foi estimada pela equacdo do CEB, podendo haver alguma
diferenca com o valor real. A partir da carga de 200 kN, a curva do modelo de
Timoshenko se aproxima melhor dos resultados experimentais com relacdo ao modelo
tedrico utilizado por Vecchio e Balopolou, mesmo assim fica um pouco mais rigido que
o experimental, e ndo consegue capturar o deslocamento ultimo.

Na TABELA 20 sado comparadas as cargas de algumas etapas, como inicio
de fissuragédo, escoamento da armadura, pico de compressdo do concreto e carga de
ruptura. Observa-se que o inicio da fissuragédo e o inicio do escoamento da armadura,
obtidos numericamente pelos modelos de Bernoulli e Timoshenko, ocorreram para uma

carga bem proxima a experimental. A carga ultima obtida pelo modelo misto foi a mais
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proxima da carga ultima experimental, apesar de que o deslocamento correspondente
foi bem inferior ao experimental. O modelo de Timoshenko apresentou a carga de

ruptura cerca de 11% menor que a experimental.

TABELA 20 — CARGAS NUMERICAS E EXPERIMENTAL PARA ALGUMAS ETAPAS DE CARREGAMENTO

Cargas (kN)
Etapa Experimental | Bernoulli | Timoshenko| Misto
Fissuracao 45 40 40 50
Escoamento 360 370 340 400
Pico de comp. nao disp. 470 451 ndo atingiu
Ruptura 517 503 460 504
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FIGURA 154 — GRAFICO CARGA X DEFORMAGAO AXIAL DA ARMADURA LONGITUDINAL INFERIOR NO MEIO
DO VAO DA VIGA DO PRIMEIRO PAVIMENTO

Analisando-se agora a deformagédo da armadura, observa-se que as curvas
dos modelos numéricos mostram um comportamento mais rigido em relagdo a curva
obtida experimentalmente. Todos os modelos capturaram o escoamento da armadura,

mas cada um dos modelos apresentou rigidez diferente apds o escoamento.

7.4.5 Poértico de Cranston

Cranston (1965) apud Bazant et al (1987) realizou ensaios experimentais em
uma serie de porticos bi-rotulados, e um deles, denominado de pértico P2, foi escolhido
para andlise. Varios autores utilizaram este pértico para andlise, entre eles, pode-se
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citar Lazaro e Richards (1973), Bazant et al (1987), Sun et al (1994) e Bratina et al
(2004).

Na FIGURA 155 é mostrada a geometria do pértico, secdo transversal,
posicao das cargas, tipo de apoios e malha utilizada para discretizacao da estrutura
para analise numeérica. A armadura transversal da estrutura ndo foi determinada em
nenhum dos artigos citados anteriormente, para analise adotou-se py, = 0.3%. As
propriedades dos materiais utilizados na andlise numérica estdo apresentadas na
TABELA 21.

P P Segao
l l Transversal
— 10.16 cm
109cm .| 109¢cm
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g [
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P Malha utilizada
Detalhe l ‘/ \.
: 77cm‘ ‘ ‘ ‘ ‘77cm
55 cm | \/
32cm 32 cm
—— As=2.85cm? 23 cm
—— As=1.43 cm?

FIGURA 155 — DETALHE DO PORTICO P2

TABELA 21 — PROPRIEDADES DOS MATERIAIS DO PORTICO P2 (UNIDADES kN E m)
Concreto Aco
e fim o & fy Es €y s.h.
36500 2814 0.113 0.0023 293000 200000000 0.01 | 0.01
tension-stiffening em 5 camadas

A FIGURA 156 ilustra os graficos “carga total (kN) x deslocamento vertical no

meio do vao (mm)” para o portico P2.
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Analisando o grafico € possivel observar que os resultados obtidos pelos
modelos ficaram praticamente coincidentes com o resultado experimental até se atingir
a carga maxima, apenas o resultado obtido pelo modelo de Bernoulli mostrou-se um
pouco mais rigido no trecho pés-escoamento da armadura. Depois de atingido o pico
de carregamento, houve um amolecimento na resposta, conhecido como “softening”. O
trecho pds-pico ndo pdde ser capturado, mesmo utilizando o método do Comprimento
do Arco ou de Newton-Raphson com controle de deslocamentos, para solucdo das

equacgdes nao lineares.
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FIGURA 156 — GRAFICO CARGA X DESLOCAMENTO VERTICAL DO PORTICO P2

7.4.6 Pobrticos de Read

Read (1965), apud Sun et al (1993), ensaiou dois porticos em escala real, de
um vao e um pavimento, que foram escolhidos para serem analisados. Estes porticos
também ja foram estudados por Sun et al (1993) e Shuraim (1997).

Os dois pérticos apresentam a mesma geometria € mesma armadura, com a
Unica diferenga que um deles é bi-engastado na base e o outro € bi-articulado.

Para este estudo foram utilizados apenas os modelos com elementos de
barra, ja que a viga nao forma um angulo reto com o pilar, logo nao é possivel utilizar o

modelo misto no qual se usa um elemento plano retangular na ligagdo entre viga e
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pilar.
Foi utilizada a mesma discretizacdo de malha proposta por Shuraim (1997),

com 21 elementos no total, sendo, devido a simetria, modelada apenas metade do
pértico. O pilar apresenta altura da secao transversal variavel, sendo utilizadas trés
secOes diferentes para representar esta mudanca de altura. A FIGURA 157 mostra a
geometria do pértico, secdes transversais, posicdo das cargas e malha utilizada para
discretizacao da estrutura para analise numérica. A armadura transversal da estrutura
nao foi determinada em nenhum dos artigos citados anteriormente, por isto na analise

adotou-se py = 0.3%. As propriedades dos materiais estdo apresentadas na TABELA

22.
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FIGURA 157 — DETALHE DOS PORTICOS ENSAIADOS POR READ




TABELA 22 — PROPRIEDADES DOS MATERIAIS (UNIDADES kN E m)

Concreto Aco
U fim o €o fy Es €y s.h.
40000 | 3040 0.04a0.127 0.002 | 240000 207000000 0.02 | 0.001
tension-stiffening em 5 camadas
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A FIGURA 158 e a FIGURA 159 ilustram os graficos “carga P (kN) versus

deslocamento vertical no meio do vao (mm)” do pértico bi-rotulado e bi-engastado,

respectivamente.
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FIGURA 158 — GRAFICO CARGA X DESLOCAMENTO VERTICAL DO PORTICO BI-ROTULADO
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Analisando os graficos pode-se observar que nos dois exemplos os dois
modelos apresentam resultados bem préximos entre si, apenas diferem no
deslocamento ultimo, com os deslocamentos obtidos com o modelo de Timoshenko um
pouco menores. Para o caso do pértico bi-rotulado, as curvas mostram que os modelos
numeéricos ficaram um pouco mais rigidos que o modelo experimental no inicio do
carregamento, sendo que apds a carga de aproximadamente 60 kN, os modelos
numeéricos ficaram mais flexiveis. As curvas dos modelos propostos neste trabalho
ficaram proximas da outra curva numérica (Sun et al, 1993), com excecao do trecho
apos o inicio da fissuracao até o inicio do escoamento do aco, pois foi utilizado outro
modelo de “tension-stiffening”. Vale ressaltar que o modelo de Bernoulli conseguiu
capturar o deslocamento ultimo do poértico. Ja para o caso do poértico bi-engastado, as
curvas mostram que os modelos numéricos também ficaram um pouco mais rigidos
que o modelo experimental no inicio do carregamento, mas as curvas se aproximaram
mais da experimental no trecho pés-fissuracdo, e no trecho pods-escoamento da
armadura ficaram um pouco acima, sendo os modelos numeéricos um pouco mais
rigidos. Neste exemplo, o modelo de Timoshenko conseguiu capturar o deslocamento

ultimo obtido experimentalmente no portico.

7.4.7 Portico de Wilby e Bandit

Wilby e Bandit (1967), apud Rasheed e Dinno (1994(b)), ensaiaram um
pértico bi-engastado em escala reduzida, de um vao e um pavimento, sujeito a carga
vertical aplicada no meio do vao da viga.

Na FIGURA 160 encontram-se as caracteristicas geométricas do portico, as
secOes transversais e a posicdo da carga aplicada. As propriedades dos materiais

estdo apresentadas na TABELA 23.



186

r—— — -

‘ 1¢6.3mmc/ 7.5cm ‘
£
O
o

< |13 |

> ‘ E * quando omitidas, dimensdes em cm ‘
[ap)
©

| 2] |

914 | 91.4
secdo b secéo ¢ secao d
10.16 10.16 10.16
secao a w ¥
10.16
3 3 3
«© o] w0 ‘Lt_7
g |
3¢ 12.5mm 3¢ 12.5mm 3¢ 12.5mm 2 ¢ 6.3mm
2 ¢ 6.3mm 20 12.5mm 3¢ 12.5mm 3¢ 12.5mm

FIGURA 160 — DETALHES DO PORTICO DE WILBY E BANDIT (1967)

TABELA 23 — PROPRIEDADES DOS MATERIAIS
Concreto Aco
fom fim o € fy Es €y s.h.
25900 | 2530 0.047 € 0.137 0.00208 | 303600 200000000 0.02 | 0.001

tension-stiffening em 8 camadas

Foi discretizada apenas metade do pértico devido a simetria. Este portico ja
tinha sido estudado em Stramandinoli e La Rovere (2004(a)), apenas com o modelo de
Bernoulli, onde foram utilizadas duas malhas diferentes para a analise numérica. Para
discretizagdo da estrutura foram utilizados 6 elementos para o pilar nas duas analises,
e para a viga utilizou-se na primeira analise dez elementos e na segunda apenas 5
elementos. No pilar foi utilizada a secédo a, e na viga foram utilizados 5 elementos de
secao b, 2 elementos de secao c, e 3 elementos de sec¢ado d, na primeira andlise. Na
segunda analise o pilar também tinha a secéo a e a viga foi modelada por 2 elementos
de secao b, 1 elemento de secéao c, e 2 elementos de secao d. Aqui foi apenas utilizada
a malha que apresentou melhores resultados, que foi a segunda malha, como mostra a
FIGURA 161.
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FIGURA 161 — DISCRETIZAGAO DA ESTRUTURA UTILIZADA NOS MODELOS DE BARRA

A FIGURA 162 ilustra o grafico “carga total (kN) versus deslocamento vertical

no meio do vao (mm)” para o portico.
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FIGURA 162 — GRAFICO CARGA X DESLOCAMENTO VERTICAL DO PORTICO

Pode-se observar que os trés modelos conseguiram capturar o trecho linear e
pbs-fissuracdo, sendo que o modelo de Timoshenko apresentou uma resposta um
pouco mais flexivel que a obtida experimentalmente, no entanto apresentou uma carga
de inicio de escoamento maior. Este modelo também foi o que conseguiu aproximar
melhor a carga ultima do ensaio, 50kN em comparagcdo com 51 kN medido

experimentalmente.
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7.4.8 Pobrtico de Bertero e McClure

Este exemplo trata-se de um pértico que foi ensaiado experimentalmente por
Bertero e McClure (1964) apud Holzer et al (1979). O pértico foi ensaiado em
laboratério sob carga lateral e vertical crescente.

Na FIGURA 163 € mostrada a geometria do pértico, seg¢do transversal e
posicdo das cargas. As propriedades dos materiais utilizados na analise numérica
estdo apresentadas na TABELA 24. Foram utilizados 30 elementos para discretizagao
do pértico no caso dos modelos de barra; no modelo misto foram utilizados 26

elementos de barra, 4 elementos de transi¢ao e 2 elementos planos nas ligagoes.

TABELA 24 — PROPRIEDADES DOS MATERIAIS

Concreto Aco
Tt fim o € fy Es €y s.h.
23097 1842 0.0852 0.0022 332327 206000000 | 0.02 | 0.001
tension-stiffening em 5 camadas
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FIGURA 163 — DETALHES DO PORTICO ENSAIADO POR BERTERO E MCCLURE

A FIGURA 164 ilustra o grafico “carga P (kN) versus deslocamento lateral

(mm)” do portico.
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Analisando as curvas carga x deslocamento lateral, observa-se que os
resultados numéricos sdo muito parecidos entre si, € conseguiram aproximar bem a
curva experimental, com excecado do trecho pds-escoamento da armadura. Apdés o
inicio do escoamento, as curvas numeéricas apresentam um deslocamento Ultimo um

pouco diferente.

7.4.9 Pobrticos de Ernst et al

Ernst et al (1973) realizaram um estudo para investigar o comportamento de
pérticos planos de concreto, onde ensaiaram diversos poérticos bi-articulados, de um
vao e um pavimento.

Dos pérticos ensaiados, seis foram escolhidos para serem aqui estudados.
Os detalhes de cada portico sdo apresentados na TABELA 25. Nao ha referéncia sobre
a armadura transversal utilizada nos ensaios, adotou-se entdo para a analise a taxa py
= 0.2%. As propriedades do concreto s&o apresentadas na TABELA 26 e as do ago séo
apresentadas na TABELA 27. A geometria dos pérticos e posi¢cdo das cargas estao
mostradas na FIGURA 165. Foram utilizados 36 elementos de barra para discretizacdo
dos porticos, com os modelos de Bernoulli e Timoshenko. No modelo misto, os
elementos dos cantos foram substituidos por elementos de transicdo e elementos

planos.
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Pértico Dimensodes (cm) Armadura longitudinal
Vao |Altura| Viga Pilar |superior (viga)|inferior (viga)|externa (pilar)|interna (pilar)
A40, A60 11_4-3)( 11.43 x 2¢16mm- 2916 mm 2916 mm 24916 mm
B40, B60 | 366 183 20.32 | 2032 29 12.5mm 2920 mm 2916 mm 2¢$ 20 mm
C40, C60 ' ' 220 mm 2¢12.5mm 220 mm 2¢ 16 mm
TABELA 26 — PROPRIEDADES DO CONCRETO (UNIDADES kN E m)

Pértico fom fim o camadas T. S. €

A40 29096 | 2303 0.11 5 camadas 0.002

A60 38955 | 2974 0.11 5 camadas 0.002

B40 29096 | 2303 | 0.08 2 0.143 5 camadas 0.002

B60 38955 | 2974 | 0.08 a0.143 5 camadas 0.002

C40 29096 | 2303 | 0.08 a0.143 5 camadas 0.002

C60 38955 | 2974 | 0.08 a 0.143 5 camadas 0.002

TABELA 27 — PROPRIEDADES DAS ARMADURAS (UNIDADES kN E m)

Portico @ fy Es €u s.h.

A40 16 353000 189791000 0.015 0.029

A60 16 425406 181797000 0.007 0.063

B40 12.5 348186 203617000 0.014 0.029

C40 20 359217 195226000 0.014 0.027

B60 12.5 396449 195294000 0.0068 0.03

C60 20 441265 196117000 0.0043 0.078

P P
122 122 L 122
/‘
&
A A

FIGURA 165 — DETALHE DOS PORTICOS
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As FIGURAS 166 a 171 ilustram os gréficos “carga total (kN) versus

deslocamento vertical no meio do vao (mm)” para os porticos.
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FIGURA 166 — GRAFICO CARGA X DESLOCAMENTO VERTICAL DO PORTICO A40
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Analisando todos os graficos pode-se dizer de maneira geral, que o modelo
de Timoshenko foi 0 que conseguiu melhor representar o comportamento dos pérticos
analisados. Para os porticos A40, A60, B40 e B60, a curva obtida pelo modelo de
Timoshenko praticamente coincidiu com as obtidas experimentalmente para carga de
servico, no trecho pré e po6s fissuragdo, sendo que no ultimo trecho, apdés o
escoamento da armadura, o modelo rompe prematuramente em relacdo ao
experimental. As cargas de ruptura do modelo de Bernoulli foram maiores que as
cargas dos demais modelos. Para os pérticos C40 e C60, mesmo as curvas que
representam o modelo de Timoshenko mostraram que os modelos numéricos ficaram
mais rigidos do que o experimental. Na TABELA 28 estdo apresentadas as cargas

maximas atingidas experimental e numericamente.

TABELA 28 — CARGA MAXIMA

Carga Méaxima (kN) Diferenga (%)
Portico | Exper. Bern. Tim. Misto Bern. Tim. Misto
A40 70.9 76.5 72.9 72.9 7.9 2.8 2.8
A60 88.8 95.2 81.0 88.1 7.2 -8.8 -0.8
B40 81.8 80.1 73.0 64.1 -2.1 -10.8 -21.6
B60 92.5 97.9 85.4 80.1 5.8 7.7 -13.4
C40 73.0 80.1 73.8 78.3 9.7 1.1 7.3
C60 77.2 93.4 90.7 89.0 21.0 17.5 15.3

Observa-se que as cargas maximas calculadas numericamente conseguiram
satisfatoriamente prever as cargas maximas experimentais, com excecao do pértico
C60, onde as cargas numéricas foram até 21% maiores. O modelo misto foi o que

apresentou, na maioria dos casos, 0s piores resultados

Apbs as comparacbes com o0s resultados experimentais, apresenta-se no

préoximo capitulo as conclusdes deste trabalho.
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8 CONCLUSOES E SUGESTOES PARA TRABALHOS FUTUROS

Este trabalho teve o objetivo principal de desenvolver, estudar a aplicabilidade
e comparar alguns modelos de elementos finitos para analise ndo linear fisica e
geométrica de estruturas reticuladas planas de concreto armado, contribuindo assim
com a comunidade técnica e cientifica.

Primeiramente foi feita uma revisdo sobre alguns modelos existentes para
analise ndo linear de estruturas de concreto armado e sobre modelos constitutivos para
0 concreto e o ago.

Em seguida, foi desenvolvido um novo modelo constitutivo para o concreto
tracionado para levar em conta a contribuicdo do concreto entre as fissuras, efeito
conhecido como “tension-stiffening”.

Posteriormente os modelos de elementos finitos foram desenvolvidos. O
modelo de Bernoulli foi adaptado da dissertacdo de Chimello (2003), sendo estendido
para pérticos planos e considerando-se a nao-linearidade geométrica. Buscando-se
capturar a fissuragéo inclinada decorrente da interacdo entre os esforgos de flexao e
cisalhamento, foram propostos outros dois modelos: um modelo de barra que se baseia
nas hipdteses da viga de Timoshenko; e um modelo misto, que apresenta elementos
de barra, elementos planos e elementos de transicao.

Esses modelos foram implementados num programa computacional
denominado ANALEST. Ap6s uma analise paramétrica e comparacao entre os modelos
através de exemplos teoricos, buscou-se valida-los através da comparagdo com
resultados experimentais.

As principais conclusdes do trabalho sao:

- As andlises realizadas mostram que o efeito de “tension-stiffening” tem um
papel importante no comportamento das estruturas de concreto armado
apos a fissuragao, principalmente no comportamento em servigo;

- O modelo de “tension-stiffening” desenvolvido mostrou-se eficiente, uma
vez que é de facil implementacdao computacional e apresenta estabilidade
numérica, € ao mesmo tempo € preciso, pois conseguiu capturar o
comportamento dos elementos de concreto armado sujeitos a esforcos de
tracao.

- Os parametros dos materiais necessarios para a analise sdo faceis de
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serem obtidos, sendo extraidos diretamente de ensaios uniaxiais de
espécimes de concreto e barras de ago.

O modelo de Bernoulli ja tinha sido utilizado para andlise de vigas de
concreto armado mostrando bons resultados (La Rovere et al, 2003); a
extensdo para pérticos e a consideracdo da ndo-linearidade geométrica
também apresentou resultados consistentes (Stramandinoli e La Rovere,
2004(a), 2005 e 2006).

A teoria utilizada para a consideracao da nao-linearidade geométrica com
a Formulacédo Lagrangeana Total associada ao Método do Comprimento
do Arco é capaz de simular o comportamento de estruturas sujeitas a
grandes deslocamentos, mas rotagdo moderada, conseguindo capturar o
comportamento além de pontos limites.

O modelo de Bernoulli consegue simular bem o comportamento de
elementos submetidos predominantemente a esforgcos de flexdo, com
fissuras perpendiculares ao eixo do elemento.

O modelo de Timoshenko apresenta melhores resultados nos casos de
vigas com baixa taxa de armadura de estribos, como as vigas do item
7.1.5; para as vigas continuas, item 7.2, e para alguns porticos, item 7.4,
ja que consegue capturar as fissuras inclinadas que ocorrem devido ao
cisalhamento, no entanto é computacionalmente menos eficiente, uma vez
gue necessita-se, na maioria das vezes, de um nimero maior de iteracdes
em cada etapa de carregamento e em cada uma das iteracdes o esforco
computacional é maior, pois cada camada esta sujeita a estado biaxial de
tensdes.

Em vigas continuas o modelo de Bernoulli mostrou-se sempre mais rigido
que o modelo experimental, pois ndo consegue capturar a perda de rigidez
causada por fissuras inclinadas junto ao apoio central.

No caso dos poérticos planos, pode-se dizer que os modelos, em geral,
conseguiram capturar o comportamento observado experimentalmente,
principalmente no trecho em servigo. Pode-se dizer que os resultados do
modelo de Timoshenko foram os que mais se aproximaram dos resultados
experimentais.

O modelo misto apresentou-se mais rigido que o modelo de barras de
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Bernoulli, tanto na analise linear quanto na néo linear, devido ao fato do
elemento de junta tornar a estrutura mais rigida do que quando se utiliza
apenas elementos de barra no modelo, inclusive pelo fato do vé&o livre das
vigas diminuirem. Sendo assim, mesmo considerando a perda de rigidez
apds a fissuracdo, o modelo misto ainda continua mais rigido. Esse
modelo seria mais indicado para analise de estruturas sob agdes ciclicas e
reversiveis, pois nesses casos ocorre uma grande deterioragdo mecanica
das ligagdes viga-pilar, com perda de resisténcia e de rigidez. Também
seria indicado esse modelo para o caso de vigas e pilares com dimensdes
maiores, mais rigidos, onde os modelos de barras apresentariam um
comportamento mais flexivel do que o real.

Em alguns casos, os modelos de Bernouli e o de Timoshenko
apresentaram resultados muito semelhantes, o que indica um
comportamento predominantemente de flexao.

Algumas dificuldades numéricas foram encontradas, principalmente nos
modelos que consideram o estado biaxial de tensdes. Nesses modelos, as
vezes se torna necessario testar varios incrementos de carregamento
diferentes para que seja possivel atingir a convergéncia do equilibrio de
forcas.

Indica-se a utilizagdo do modelo de Timoshenko quando os efeitos
provocados pelo cisalhamento forem importantes com a presenca de
fissuras inclinadas. Pode-se utiliza-lo para o estudo do efeito do
cisalhamento nas estruturas ou para estudar a taxa de armadura
transversal minima.

Em alguns elementos, sujeitos predominantemente a flexao, o modelo de
Bernoulli é mais indicado, por ser a analise numericamente mais simples.
Quando se deseja apenas conhecer a carga ultima, esse modelo também
€ mais indicado, pois, em geral, foi o0 que mais se aproximou dos
resultados experimentais.

O modelo de Timoshenko apresenta, em termos de elemento, um esforgo
computacional semelhante aos modelos que utilizam apenas elementos
planos, no entanto apresenta algumas vantagens em relacdo a esses

modelos:
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e O numero de graus de liberdade da estrutura (n) € bem menor, logo o
esforco computacional despendido na resolugdo do sistema de
equagdes, que é proporcional a n® (a cada iteragdo, em cada etapa)
serd muito menor;

e A modelagem da estrutura € mais facil, pois € toda discretizada com
elementos de barra;

e Apresenta maior estabilidade numérica, uma vez que nos elementos
de barra com discretizagdo em camadas, ndo havera nunca rigidez
nula, enquanto que para elementos planos, se houver algum elemento
totalmente fissurado e sem armadura, esse elemento vai apresentar

rigidez nula, dificultando a convergéncia da andlise.

Com os resultados obtidos para os diversos exemplos apresentados, verifica-

se a validacao dos modelos desenvolvidos.

Pode-se dizer, por fim, que o programa de analise néo linear desenvolvido se

mostrou eficiente, podendo ser utilizado para analise de estruturas reticuladas planas

de concreto armado, tanto em servigo quanto em estado limite dltimo.

Sendo assim, pode-se concluir que os objetivos principais dessa tese foram

atingidos.

Sugestoes para trabalhos futuros:

Dentro dessa linha de pesquisa ainda existe uma série de estudos a serem

explorados. Apresenta-se a seguir sugestdes para futuros trabalhos e novas

implementacdes a serem introduzidas no programa:

Pode-se estender a formulagdo dos modelos de barra (de Bernoulli ou de
Timoshenko) para analise tridimensional de porticos espaciais de concreto
armado;

Pode-se estender essa formulacdo dos modelos de barra (de Bernoulli ou
de Timoshenko) e modelo misto para cargas ciclicas e reversiveis;
Pode-se desenvolver um modelo que leve em conta os efeitos do tempo
no concreto, como a fluéncia e retragao.

Pode-se implementar programas pré e pds-processadores que otimizem a
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entrada de dados do programa e permitam a visualizagdo de todos os
recursos de saida dos resultados gerados na analise;

Pode-se implementar no programa novos tipos de padrées de
carregamento;

Pode-se utilizar o programa ANALEST para a analise de porticos maiores,
com varios pavimentos, e diversos estudos ainda podem ser feitos com o
programa, como o estudo da redistribuicdo de esforcos, o estudo de

armaduras transversais minimas em vigas, etc.
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APENDICE

Apresenta-se uma descricdo do arquivo de entrada de dados .DAT: cada linha em

negrito representa uma linha a ser escrita (o texto é separado por blocos):

ESTRUTURA

NOS=N ANAL=A

N: numero de nos da estrutura

A: parametro que define o tipo de andlise:
A = 0: anadlise linear

A = 1:analise nao-linear

COORDENADAS

N1 X=X1 Y=Y1 G=G1,G2,G3
N1: ndmero do né

X1: coordenada X do n6 N1
Y1: coordenada Y do n6 N1
G1: primeiro n6 para geracéo
G2: ultimo né para geracao

G3: incremento para o numero do né

CONTORNO
N1,N2,N3 G=G1,G2,G3
N1: nimero do no (inicial em caso de geracao)
N2: numero do no final em caso de geragao
N3: incremento nodal em caso de geracao
G1,G2,G3: condi¢des de contorno para os graus de liberdade de trenslagédo em x, em y
e rotagao, respectivamente, podendo ser:
L = livre
F = fixo

D = deslocamento prescrito

PORTICO (geracao dos elementos de barra)



N1 N2 N3 S=S1 G=G1,G2,G3,G4
N1: numero do elemento

N2: né inicial

N3: né final

S1: nimero do tipo da se¢éo

(G=geracao automatica de elementos)
G1: numero de elementos

G2: incremento nd inicial

G3: incremento né final

G4: incremento no numero do elemento

TRANSICAO (geracao de elementos de transicdo no caso do modelo misto)
N1 N2,N3,N4 T=T1 S=S1

N1: ndmero do elemento

N2: né 1

N3:né 2

N4:né 3

T1: tipo de secéo (=1 ou 2)

S1: nimero do tipo da secéo

PLANO (geragao de elementos planos no caso do modelo misto)
T=N1 P=N2

N1: espessura do elemento

N2: coeficiente de poisson

N3 N4,N5,N6,N7 G=G1,G2,G3 I=Ir N=Nr A=N8 R=N9 S=N10
N3: numero do elemento

N4: no6 1

N5:né 2

N6:n6 3

N7:né 4

(G=geragao automatica de elementos)

G1: numero de elementos a ser gerado



G2: incremento do numero do elemento
G3: incremento para todos 0s nos
Ir: tipo de armadura a ser utilizada:
I[r=1 sem armadura
Ir=2 armadura distribuida
I[r=3 armadura discreta
Nr: é o padrdo da armadura, a ser definido no separador PROPRIEDADE
N8: coeficiente de tension-stiffening (o)

N9: numero de pontos de integragédo na direcao &

N10: numero de pontos de integracao na dire¢cdo n

MATERIAL (parametros do ago e do concreto)
A
A: numero de tipos de aco
E=N1 F=N2 H=N3 S=N4
N1: modulo de elasticidade do ago (Es)
N2: tensdo média de escoamento do ago (fy)
N3: coeficiente strain-hardening (sy)
N4: deformagéo ultima do ago (g,)
Y=Y1 F=N5 O=N6 T=N7 W=N8 C=N9
Y1: posigao do eixo horizontal de referéncia
N5: resisténcia média a compressao do concreto (fom)
N6: deformacdo do concreto correspondente a fom (€0)
N7: resisténcia média a tracdo do concreto (fim)
N8: peso especifico do concreto
N9: tipo de curva do concreto
N9=1 parabola de Hognestad
N9=2 curva do CEB - 90
Se N9=2, deve-se adicionar a linha abaixo:
E=N10
N10: mddulo de elasticidade inicial do concreto



SECAO (definicao da sec¢éo para elemento de barra e transi¢ao)
S1

S1: numero de tipos de segéao

N1,N2

N1: numero de camadas de concreto da sec¢ao (ou da alma para o caso de se¢ao “T”)
N2: numero de camadas de concreto da mesa (s6 para seg¢ao “T”)
N3,N4,N5

N3: numero de camadas de aco

N4: camada inicial para consideracéo do efeito tension-stiffening (a)
N5: camada final para consideracao do efeito tension-stiffening (o)
Y=N6 B=N7,N8 H=N9,N10 A=N11 R=N12 O=N13

N6: posicao da base da segdo em relacdo ao eixo de referéncia
N7: largura da se¢ao (ou da alma para o caso de sec¢éo “T”)

N8: largura da mesa para o caso de secao “T”

N9: altura da secéo (ou da alma para o caso de secao “T”)

N10: altura da mesa para o caso de se¢ao “T”

N11: coeficiente de tension-stiffening (o)

N12: taxa de armadura transversal (para o0 modelo de Timoshenko)
N13: tipo do ago para a armadura transversal

A=N14 Y=N15 O=N16 (para cada camada armadura)

N14: area total de aco na camada

N15: distancia da face inferior a camada

N16: tipo de aco

PROPRIEDADES (definicao da armadura para elemento plano)
NA

NA: numero de padrbes de armadura

Se o tipo de armadura for distribuida (Ir=2):

NR=Nr

NS=Nsx ROX=p,

NS=Nsy ROY=p,

Nr: numero do padrao de armadura do elemento



Nsx: numero do tipo do ago para a armadura horizontal (definido no separador
MATERIAL)

p, : taxa de armadura horizontal do elemento

Nsy: numero do tipo do aco para a armadura vertical (definido no separador
MATERIAL)

p, : taxa de armadura vertical do elemento

Se o tipo de armadura for discreta (Ir=3):

NR=Nr

NS=Nsx NB=Nbx

I AX=Asx' Y=y' (esta linha é especificada para cada barra horizontal)

NS=Nsy NB=Nby

J Ay=Asy! X=x! (esta linha é especificada para cada barra vertical)

Nr: nimero do padrdao de armadura do elemento

Nsx: numero do tipo do aco para a armadura horizontal (definido no separador
MATERIAL)

Nbx: nimero de barras horizontais no elemento

I: nimero da barra horizontal

Asx': area da barra horizontal |

y': distancia da barra | ao centréide do elemento

Nsy: numero do tipo do ago para a armadura vertical (definido no separador
MATERIAL)

Nby: nimero de barras verticais no elemento

J: nUmero da barra vertical

Asy': area da barra vertical J

x': distancia da barra J ao centréide do elemento

CARREGAMENTO

N1,N2,N3 CAR=C1,C2,C3 ou DIS=D1,D2,D3
N1: numero do nd (inicial em caso de geracéo)
N2: numero do no final em caso de geragao
N3: incremento nodal em caso de geracao

C1: carga concentrada aplicada na direcao x
C2: carga concentrada aplicada na direcao y



C3: momento aplicado no n6
D1: deslocamento prescrito na dire¢cao x
D2: deslocamento prescrito na diregdo y

D3: rotacao prescrita

INICIAL (carregamentos aplicados inicialmente nos nés, sdo aplicados na primeira
etapa)

N1,N2,N3 CAR=C1,C2,C3

N1: nimero do nd (inicial em caso de geracao)

N2: numero do no final em caso de geragao

N3: incremento nodal em caso de geracao

C1: carga concentrada inicial aplicada na direcao x

C2: carga concentrada inicial aplicada na diregao y

C83: momento inicial aplicado no né

NAOLINEAR
R=R1 S=S1
R1: a cada R1 etapas sado salvas todas as informagdes para continuar a andlise
(posteriormente pode-se modificar dados de algoritmo, numero de iteragdes, etc)
S1: nimero da analise sendo executada
N1, N2, N2, N4,N5
N1: nUmero maximo de etapas
N2: numero maximo de iteracdes por etapa
N3: numero do tipo de algoritmo
N3=1 Newton Raphson Tangente
N3=2 Newton Raphson Modificado
N3=3 Newton Raphson Inicial
N3=4 Utilizado para reiniciar o programa com outro algoritmo
N3=>5 Utilizado para reiniciar o programa com outro algoritmo
N3=6 Método do Comprimento do Arco
N4: flag para impressao de resultados
N4=0 imprime so6 for¢as

N4=1 imprime forcas e deslocamentos



N4=2 imprime forgas, deslocamentos, tensées e deformacdes
N4=3 imprime forgas em todas as iteragdes
N4=4 imprime forcas e deslocamentos em todas as iteracoes
N4=5 imprime forcas, deslocamentos, tensdes e deformagdes em todas as
iteracdes
N5: Imprime resultados a cada N5 etapas
TOL=N6
N6: tolerancia do processo iterativo
O=N7 N=N8, N9 F=N10,N11
N7: flag para impressao de resultados
N7=0 imprime resultados em todos os nés e elementos
N7=1 imprime resultados em nés e elementos selecionados
N8 =né selecionado para impresséo no arquivo .PO1 (ver item 4.1.3)
N9=direcao selecionada para impressao no arquivo .P01 (ver item 4.1.3)
N8,N9=1 diregc&o x
N8,N9=2 direcdo y
N8,N9=3 rotacdo em torno de z
N10 =fator multiplicador de deslocamento para impressao no arquivo .P01
N11 =fator multiplicador de carga para impressao no arquivo .PO1
Se N7=1, deve ser incluida as seguintes linhas:
M1,M2
NOS=J1,J2...
ELEM=E1,E2....
M1: nimero de nés selecionados

M2: nUmero de elementos selecionados

E1,E2....elementos selecionados

N12 FACT=N13

N12: numero de etapas para o fator de incremento de carga especificado
N13: fator de incremento de carga



Apresenta-se a seguir alguns exemplos de alguns arquivos de entrada de dados:

a) Exemplo do item 6.2.1.2

ESTRUTURA
NOS=11 ANAL=1

COORDENADAS
1 X=0 Y=0
11 X=3 v=0 G=1,11,1,1

CONTORNO
1 GL=F,F,L
11 GL=L,F,L

PORTICO
1 1 2 s=1¢6=9,1,1,1

MATERIAL

1,0
E=2.0E+08 F=500000 H=
Y=0.15 F=20000 0=0.00

A=0.03 R=0.8E-03 o0=1
o=1

NAOLINEAR

R=0 sS=1
101,800,1,2,1
TOL=0.00000001

0=0 N=6,2 F=-1000,-1
1 FACT=0.000001

100 FACT=0.01



b) Exemplo do item 6.2.3.2 (primeiro para os modelos de barra, depois para o0 modelo
misto)

Modelo de barra

ESTRUTURA
NOS=21 ANAL=1 TIPO=2

COORDENADAS
1 X=0 Y
6 Xx=0 Y
16 X=4 Y
21 X=4 Y=

CONTORNO

1 GL=F,F,F

21 GL=F,F,F

PORTICO

1 1 2 s=1G=19,1,1,1
MATERIAL

1,0
E=2.0E+08 F=500000 H=0.05 S=0.03
Y=0.2 F=20000 0=0.002 T=2000 w=0

SECAO

1

20

2,1,20

Y=0 B=0.15 H=0.4 A=0.03 R=5.E-03 o0=1
A=0.9E-04 Yv=0.04 o0=1

A=0.9E-04 Y=0.36 0=1

CARR

NAOLINEAR

R=0 s=1

200,800,1,2,1
TOL=0.000001

0=0 N=11,2 F=-1000,-1
200 FACT=0.01



Modelo misto

ESTRUTURA
NOS=27 ANAL=1 TIPO=2

COORDENADAS

=-0.2

N
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CONTORNO
1 GL=F,F,F
27 GL=F,F,F

PORTICO
1 1 2 s=1¢=3,1,1,1
5 10 11 s=1 @=7,1,1,1
13 23 24 s=1 G=3,1,1,1
TRANSICAO
17 5,7,6 T
18 8,7,10
19 18,19,2
20 20,19,2

Wl

MATERIAL

1,0
E=2.0E+08 F=500000 H=0.05 S=0.03
Y=0.2 F=20000 0=0.002 T=2000 w=0

2.03 R=0E-03 o0=1

NS=1 NB=2
1 AX=0.9E-04 Y=0.16
2 AX=0.9E-04 Y=-0.16
NS=1 NB=2
1 AY=0.9E-04 X=0.16
2 AY=0.9E-04 X=-0.16

CARR
12 CcArR=0,-100.
16 CAR=0,-100.



NAOLINEAR

R=0 s=1
200,800,1,2,1
TOL=0.0001

0=0 N=14,2 F=-1000,-1
6 FACT=0.1

194 FACT=0.01



