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RESUMO

Por motivos arquitetonicos, em alguns dos sistemas estruturais de edificios surge a
necessidade de modificar a dire¢do de pilares de um pavimento para o outro. Uma das
solugdes adotadas na zona de transi¢do de dire¢dao ¢ a utilizagdo de um bloco de concreto
armado para auxiliar a transferéncia das cargas entre os pilares. Esta solugdo ¢ proposta por
analogia aos blocos utilizados na transi¢do da superestrutura a infraestrutura de uma
edificacdo, comumente chamado de blocos de fundagdo. Nesse contexto, o presente trabalho
tem como objetivo estudar um modelo de bielas e tirantes tridimensional para o
dimensionamento de blocos de concreto armado para transi¢do entre pilares rotacionados, a
partir dos resultados de analises elasticas de tensdes, e avaliar numericamente os modos de
falha, resisténcias ultimas e condi¢des de servigos do bloco dimensionado, considerando a nao
linearidade fisica dos materiais com um modelo de plasticidade. O modelo tridimensional
proposto interliga modelos planos anteriormente definidos em estudos do autor. Verifica-se
que a diferenga entre os esforcos do modelo proposto ¢ o do modelo plano nao sdo
significativas, ratificando, com isso, a utilizacdo do modelo plano. A partir das andlises ndo
lineares, verifica-se que a capacidade resistente do elemento estudado ¢ significativamente
maior que a solicitagdo aplicada, por influéncia da resisténcia a tracdo do concreto, ou seja, a
nao consideracao da resisténcia a tragao do concreto no modelo de bielas e tirantes despreza
grande parte da capacidade resistente do elemento. Além disso, observa-se que a configuracao
de ruina ocorre pelo escoamento do ago na armadura chamada de "principal". Com os
resultados do trabalho, busca-se contribuir com a proposi¢do de uma solu¢do mais adequada
para a regido de transi¢ao entre pilares rotacionados.

Palavras-chave: Pilares rotacionados. Blocos de transi¢do. Bielas e tirantes. Analises nao

lineares.



ABSTRACT

For architectural reasons, in some structural building systems, the need to change the direction
of columns from one floor to another arises. One of the adopted solutions in the transition
zone is to use a block of reinforced concrete to assist the transfer of loads between the
columns. This solution is proposed by analogy to the blocks used in the transition from the
superstructure to the infrastructure of a building, commonly called the pile caps. In this
context, this work aims to study a three-dimensional strut-and-tie model applied to the design
of reinforced concrete blocks used in the transition between rotated columns, from the results
of elastic analysis of stresses and numerically evaluate the failure modes, last resistance and
service conditions of the designed block, considering the physical non-linearity of the
materials with a model of plasticity. The three-dimensional model was proposed linking plane
models defined previously in studies of the author. It was found that the difference of the
stresses between the proposed model and the plane model are not significant, confirming
thereby the use of the plane model. From the nonlinear analysis, it was found that the load
capacity of the investigated element is significantly greater than the applied load, by influence
of the tensile strength of the concrete. This means that as the tensile strength of the concrete in
the strut and tie model is not considered, is neglected much of the load capacity of the
element. Furthermore, it was observed that the configuration of ruin occurred by yielding of
steel in the armor called "main". With the results of the study, it was sought to contribute to
propose a better solution for the transition region between rotated columns.

Keywords: Rotated columns. Transition blocks. Strut and tie. Nonlinear analysis.
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1 INTRODUCAO
1.1 Comentarios iniciais

Um dos maiores desafios dos projetistas atuais € a compatibilizagao entre os projetos
para uma edificacdo. Nem sempre a melhor solugdo para um determinado projeto, seja ele
estrutural, de instalagdes ou arquitetdnico, ¢ a melhor solucdo para o edificio como um todo.
Muitas sdo as ocasides nas quais o projetista tem que ser flexivel para novas ideias e sair de
sua “zona do conforto” para o melhor progresso do empreendimento.

Os projetistas estruturais locam os pilares de acordo com a arquitetura do edificio, e
em algumas ocasides nao encontram uma solugdo estrutural desejavel para satisfazer os
layouts de todos os pavimentos ao mesmo tempo. Algumas destas ocasides podem ser
resolvidas com a mudanga de direcdo ou rotagdo do pilar entre pavimentos, como ilustra a
Figura 1.1, ndo sendo necessaria a mudanca completa de concepgdo estrutural, nem abdicar

do modelo arquitetonico.

Figura 1.1 — Rotacio dos pilares entre os pavimentos

1

Fonte: Elaborada pelo autor.

Na pratica profissional, uma das solu¢des adotadas para assegurar a transferéncia de
cargas entre os pilares rotacionados ¢ a utilizacao de um bloco de concreto armado na zona de

transicdo entre os mesmos (Figura 1.2). Entretanto, ndo se trata de um procedimento
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normatizado. A escassez de trabalhos sobre o tema faz com que os engenheiros tenham receio

de adotar a rotagdo de pilares.

Figura 1.2 — Bloco de concreto armado utilizado na transicio de pilares rotacionados

Fonte: Elaborada pelo autor.

E nesse contexto que este trabalho se insere, propondo o desenvolvimento de um
estudo detalhado do comportamento de tensdes em um bloco de concreto armado posicionado

na regido de transi¢ao de pilares rotacionados.
1.2 Justificativa

Os blocos de concreto armado utilizados na transi¢do de pilares rotacionados sao
dimensionados analogamente aos blocos utilizados na transi¢do da superestrutura a
infraestrutura de uma edificacdo, comumente chamado de blocos de fundagdo. Esses ligam a
fundacao profunda (estacas, tubuldes, entre outros) ao pilar, sendo responsavel pela
transferéncia dos esforcos.

Apesar dos sistemas “pilar-bloco-pilar” e “pilar-bloco-fundagdo” apresentarem
mudangas de transicdo geométrica semelhantes, sdo necessdrios estudos especificos
verificando a distribuigdo de tensdes ao longo dos blocos, levando em conta as diversas
situagdes e condigdes possiveis.

Por ser um elemento diferenciado e complexo, uma das solucdes adotadas para o
dimensionamento do bloco ¢ por meio de analises numéricas.

Com estudos e métodos detalhados sobre o tema, serd possivel garantir a integridade
da transicdo dos pilares rotacionados, dando seguranca aos engenheiros e flexibilidade aos

arquitetos e construtores. O resultado deste trabalho visa contribuir com esse estudo.
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1.3 Objetivos

O presente trabalho tem como objetivo geral estudar o comportamento de um bloco de
concreto armado utilizado na transi¢do entre pilares rotacionados e utilizar um modelo de
bielas e tirantes para o dimensionamento do mesmo.

Os objetivos especificos deste trabalho sao:

v’ Determinar o campo de tensdes atuantes no bloco de transicdo por meio de
analises numéricas elasticas, ¢ desenvolver um modelo de biclas e tirantes
comparando-o com modelos ja estudados.

v Dimensionar e detalhar um bloco de transi¢do, a partir do modelo de bielas e
tirantes, comparando-o com dimensionamentos de blocos sobre uma estaca
realizados atualmente.

v" Elaborar um modelo em elementos finitos, utilizando o detalhamento completo do
bloco estudado, aplicando a ndo linearidade fisica dos materiais empregados, para

avaliacdo de carga ultima e configuragao de ruina.
14 Delimitacio do trabalho

O modelo de bielas e tirantes estudado neste trabalho tem como referéncia o estudo

desenvolvido em Guillou (2011), considerando as seguintes limitagdes:

v Rotagdes de 90°: sdo analisadas apenas mudangas completas de diregdo, nio
sendo parte do trabalho analises de mudancas parciais de dire¢dao ou rotagdes
diferentes de 90°;

v" Rotagdes centradas: ndo sdo estudados modelos que contemplam excentricidade
entre os elementos;

v’ Esforgos atuantes: nos modelos de blocos analisados apenas existem esfor¢os
normais provindos dos pilares e do peso proprio do sistema.

v’ Andlise estrutural: na construgdo do modelo de bielas e tirantes, a analise de
tensdes ¢ feita considerando o concreto um material eldstico linear e as
deformacdes e deslocamentos do sistema insuficientes para gerar efeitos de
segunda ordem. Ja4 no modelo em elementos finitos, construido a partir do
dimensionamento do bloco com o modelo de bielas e tirantes e tirantes, &

considerada a ndo linearidade fisica assumindo-se a aderéncia perfeita entre o ago
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e o concreto, o carregamento aplicado monotonicamente e os materiais

homogéneos e isdtropos.

» ESTRUTURA DO TRABALHO

O tema em estudo no presente trabalho sera apresentado em segdes considerando-se os
objetivos e as etapas de desenvolvimento.

Na Secao 1, Introdugdo, faz-se uma breve introducdo sobre o tema em estudo
definindo a zona de transicdo entre os pilares rotacionados. Além disso, sdo apresentadas as
justificativas para o desenvolvimento do estudo, bem como definidos os objetivos buscados
com 0 mesmo.

Na Secao 2, Revisao Bibliografica, sao descritos os fundamentos teoricos a serem
considerados para desenvolvimento do estudo.

Na Secdao 3, Desenvolvimento e analises de um modelo de bielas e tirantes
tridimensional, desenvolve-se um modelo de bielas e tirantes tridimensionais, a partir da
distribuicao de tensdes elasticas.

Na Secdao 4, Dimensionamento e detalhamento de um bloco, faz-se uma analise
comparativa para o dimensionamento e detalhamento dos blocos considerando o modelo de
bielas e tirantes mais adequado e as recomendacdes disponiveis na literatura.

Na Secdo 5, Analises numéricas aplicando a nao linearidade fisica, a partir do
detalhamento completo do bloco, dimensionado com o modelo de bielas e tirantes, analisa-se
um modelo em elementos finitos considerando a ndo linearidade dos materiais utilizados, para
avaliag¢do da capacidade resistente do bloco e configuracao de ruina.

Na Sec¢ao 6, Consideragdes Finais, sao apresentadas os comentarios finais do trabalho
e as conclusdes obtidas com o estudo desenvolvido. Além disso, apresentam-se algumas

sugestdes para continuidade da pesquisa.
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2 REVISAO BIBLIOGRAFICA
2.1 Bloco sobre estacas

A norma brasileira NBR 6118 (ASSOCIACAO BRASILEIRA DE NORMAS
TECNICAS, 2014) define os blocos sobre estacas como estruturas de volume usadas para
transmitir as cargas de fundacdo as estacas. Uma vez que as dimensdes da secdo transversal
dos mesmos ndo sdo suficientemente menores que a dimensdo longitudinal, torna-se
inadequada a utilizacdo da hipotese simplificadora de Bernoulli, a qual afirma que as se¢des
planas das vigas permanecem planas e perpendiculares ao eixo fletido do elemento durante o
processo de deformacao.

No item 22.7.3 da referida norma (ASSOCIACAO BRASILEIRA DE NORMAS
TECNICAS, 2014), é afirmado que para o dimensionamento dos blocos sdo aceitos modelos
tridimensionais, lineares ou ndo, ¢ modelos biela-tirante tridimensionais, esse preferivel por
definir melhor a distribuicado de esforcos pelos tirantes. Nesta norma inexiste roteiro para
verificagcdes e dimensionamento destes elementos.

Schlaich, Schifer e Jennewein (1987) seguem o mesmo raciocinio e afirmam que em
casos nos quais o estado de tensdes nao ¢ predominantemente plano deve-se recorrer a um
modelo tridimensional de bielas e tirantes. No entanto, afirmam que estruturas tridimensionais
de largura constante, caso seja possivel, podem ser estudadas dividindo-as em planos
individuais.

Segundo Munhoz (2004), blocos sobre uma estaca (Figura 2.1), também chamados de
blocos de transi¢do, sdo tratados como blocos parcialmente carregados. Os blocos utilizados

na transicao de pilares rotacionados sdo dimensionados analogamente a esses.

Figura 2.1 — Bloco sobre uma estaca

\

N
Fonte: Munhoz (2004).
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2.2 Teoria dos modelos de bielas e tirantes

Modelos de bielas e tirantes sdo representagdes discretas dos campos de tensdes
encontrados em elementos estruturais de concreto armado, como afirmam Silva e Giongo
(2000). Sao modelos genéricos de trelica, utilizados como base racional para o
dimensionamento e detalhamento de qualquer elemento de concreto armado.

Bergmeister et al. (1993) dizem que qualquer estrutura pode ser classificada
subdividindo-a em regides B (Bernoulli, bending, beam) e D (Descontinua, distarbio,

detalhe), como ilustra a Figura 2.2.

Figura 2.2 — Regides B (Bernoulli) e D (Descontinua)

Regiés B

Regides D

Fonte: Silva e Giongo (2000).

As regides B sdo denominadas continuas, nas quais a hipotese simplificadora de
Bernoulli ¢ valida. Estas regides podem ser dimensionadas, quando nao fissuradas, a partir de
parametros da se¢do transversal (area, momento de inércia, etc.) e das leis usuais da mecanica
dos solidos. Para elementos fissurados pode-se utilizar a trelica de Mdrsch, sendo essa um
caso especial de modelo de bielas e tirantes.

As regides D sdo descontinuas, geometricamente ou estaticamente, € a hipotese
simplificadora deixa de ser vélida. Para estas regides ¢ possivel a utilizacdo de modelos de
bielas e tirantes, porém ainda hoje muitos destes elementos sdo detalhados a partir de
experimentos ou praticas usuais.

Segundo Silva e Giongo (2000), nos modelos de bielas e tirantes, os campos de tensao
de compressdao no concreto sdo representados pelas bielas e os campos de tensdo de tragao
pelos tirantes, que sdo absorvidos pela armadura. Tanto as bielas como os tirantes sdo
representados por barras, sendo essas ligadas por nos.

Os modelos de bielas e tirantes podem ser projetados a partir do fluxo de tensdes da
estrutura. E possivel determinar a diregdo e o médulo das tensdes elasticas a partir de analises

numéricas, a exemplo do método dos elementos finitos, e assim desenvolver o modelo.
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Conhecendo-se um modelo adequado, as for¢as nas bielas e tirantes sdao calculadas
automaticamente por meio de equilibrio de forgas internas e externas. A partir das forgas
resultantes, faz-se o dimensionamento, seguido do detalhamento.

Schlaich, Schifer e Jennewein (1987) afirmam que para a elaboragdo do modelo, a
orientagdo da geometria pode ser determinada a partir de campos elasticos de tensoes,
enquanto que o dimensionamento pode ser realizado utilizando a teoria da plasticidade.

Os mesmos autores explicam que métodos plasticos de andlises sdo os mais adequados
para a determinacao da capacidade ultima, enquanto que métodos elasticos sao melhores para
analise de estruturas sob condig¢des de servigo. Entretanto, afirmam que uma analise linear ou
ndo linear elastica ¢ aceitavel e segura para os dois casos. Isto se torna, entdo, uma vantagem,
ja que ¢ possivel utilizar o mesmo modelo de bielas e tirantes tanto para o estado limite Gltimo
como para o de utilizagdo. No entanto, a andlise elastica ¢ considerada conservativa,
negligenciando parte da capacidade ultima da estrutura.

Quanto ao dimensionamento, Schlaich, Schifer e Jennewein (1987) indicam a
utilizacdo do limite inferior da teoria da plasticidade. J4& que o concreto possui certa
ductilidade, o modelo escolhido ndo deve apresentar deformagdes que excedam o limite. Nas
regides de altas tensdes este requisito ¢ atendido ao orientar a geometria do modelo utilizando
a teoria da elasticidade. Ja as regides de médias e baixas tensdes ndo precisam ser fielmente
reproduzidas pelo modelo de bielas e tirantes e tirantes, ja que a estrutura consegue se adaptar
a estrutura interna modelada. Para regides de médias e baixas tra¢des, o reforco pode ser
reproduzido a partir de consideragdes praticas, como a utilizacdo de armaduras minimas.
Estas armaduras podem ser recomendadas a partir de experimentacdo ou de calculos
sofisticados de fissuracdo. O presente trabalho ndo contempla este estudo.

O Teorema do Limite Inferior da Teoria da Plasticidade estabelece que um campo de
solicitagdes internas que satisfaz as condi¢des de equilibrio e de contorno e que nao viole o
critério de escoamento em nenhum ponto da estrutura fornece um limite inferior para a
estimativa da capacidade de materiais elasto-plasticos perfeitos.

Bergmeister et al. (1993) afirmam que ¢ fundamental ter conhecimento das hipoteses

utilizadas para a formulagao do modelo e lista as mais importantes:

v A falha ¢é devido a formagdo de um mecanismo resultante do escoamento de um
ou mais tirantes;
v' O esmagamento das bielas de concreto ndo devem ocorrer antes do escoamento

dos tirantes. Isto € evitado limitando o nivel de tensdes no concreto;
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v" Existem apenas esforgos uniaxiais nas bielas ou tirantes;

v Todos os carregamentos externos devem ser aplicados nos nés do modelo. Caso
haja carregamento distribuido, este deve ser substituido por forgas concentradas
equivalentes que representem adequadamente o modelo;

v' A armadura deve ser adequadamente detalhada, prevenindo assim falhas na

ligacao local ou na ancoragem.

Para desenvolver modelos de bielas e tirantes em casos que se possuem a dire¢do € o
modulo das tensdes elasticas, segundo Schlaich, Schifer e Jennewein (1987), pode-se orientar
as bielas de acordo com as tensdes principais de compressao. Também ¢ possivel posicionar
as bielas ou tirantes mais importantes no centro de gravidade dos correspondentes diagramas

de tensdes, como ilustra a Figura 2.3.

Figura 2.3 — Posicao das bielas e tirantes a partir dos diagramas de tensao.
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Fonte: Schlaich, Schifer e Jennewein (1987).

Silva e Giongo (2000) destacam alguns aspectos para a definicdo geométrica do
modelo. Sao eles: os tipos de agdes atuantes, diretamente relacionados com a distribui¢ao de
tensoes elasticas; os angulos entre bielas e tirantes, determinados a partir da analise elastica; a
area de aplicagdo das agdes e reagdes; numero de camadas da armadura; e o cobrimento da
armadura. Os ultimos trés aspectos sao utilizados para o dimensionamento das bielas e dos

nos.
2.2.1 Dimensionamento dos tirantes

Os esforcos nos tirantes geralmente sdo absorvidos pelas barras da armadura. Segundo
Silva e Giongo (2000), o eixo da armadura deve coincidir com o do tirante do modelo.
Considerando o Estado Limite Ultimo, a 4rea de ago necessaria para resistir o esfor¢o do

tirante ¢ dada por
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4y =2 2.1)

onde:

A, — éarea da secdo transversal de aco;
F; — esforco resultante de tragao de célculo;

fya — resisténcia, de calculo, ao escoamento do ago (f,x/1,15).

A utilizacdo de um maior nimero de camadas contribui com a resisténcia nas regides
nodais. Também ¢ necessario verificar as condigdes de ancoragem nestas regides. O
comprimento de ancoragem pode ser calculado, por exemplo, utilizando os parametros
encontrados na NBR 6118 (ASSOCIACAO BRASILEIRA DE NORMAS TECNICAS,

2014), porém se deve considerar a geometria dos nos.
2.2.2  Dimensionamento das bielas

As bielas sdo discretizagdes dos campos de compressdo no concreto. Essas sdo
idealizadas em formatos caracteristicos, dependendo de como a distribui¢ao de tensdes ocorre
no elemento. Silva e Giongo (2000) enumeram trés configuracoes tipicas de distribuicdes de

tensdes de compressao (Figura 2.4):

v" Radial (“Leque”): idealizagdo de um campo de tensdo com curvatura desprezivel,

e consequentemente nao se desenvolvem tensdes de tracao transversais.

v’ Linhas curvilineas com afunilamento da se¢do (“Garrafa™): propaga¢ido de tensdes
por meio de curvaturas acentuadas, provocando tensdes transversais

consideraveis.

v’ Paralela (“Prisma”): As tensdes se distribuem uniformemente, sem perturbagio.
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Figura 2.4 — Configuracdes tipicas de distribuicdes de tensido de compressao
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Fonte: Silva ¢ Giongo (2000).

Como afirmam Schlaich, Schifer e Jennewein (1987), a resisténcia do concreto a
compressao depende de seu estado multiaxial de tensdes. As tensdes transversais de
compressdo que surgem sdo favoraveis, principalmente se acontecer nas duas diregdes,
enquanto que as de tracdo sdo desfavoraveis. Como ja dito, a configuragdo curvilinea ¢
caracterizada por apresentar tensdes transversais devido a sua acentuada curvatura. E
necessario entdo considerar estas tensoes transversais, principalmente as de tragdo, para evitar
o aparecimento de fissuras indesejaveis ou o esmagamento prematuro da se¢do. A Figura 2.5
apresenta a falha no concreto ao considerar-se uma configuracdo de tensdes paralelas quando

ocorre na verdade uma configuracao curvilinea.

Figura 2.5 — Falha do elemento devido a nio consideraciio das tensoes transversais

.

i 8 C

i

Fonte: Schlaich, Schifer e Jennewein (1987).

Segundo Bergmeister et al. (1993), as tensdes de tragdo transversais podem ser
resistidas pelo proprio concreto, caso tenham um valor menor que a resisténcia a tragao deste
material, ou por armaduras inseridas como refor¢o. Para determinar o valor de tais tensdes ¢
possivel representar uma biela de configuragdo curvilinea a partir de um modelo de bielas e

tirantes secundario. A Figura 2.6 ilustra a situacao.



Figura 2.6 — Representa¢do de uma biela com configuracio curvilinea

Fonte: Adaptado de Schlaich, Schifer e Jennewein (1987).
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Como qualquer elemento estrutural de concreto, o dimensionamento da biela parte do

principio que a solicitacao de calculo deve ser menor que a resisténcia do elemento, ou seja,

onde:

R, - resisténcia de célculo;

S4 - solicitacao de calculo.

A resisténcia da biela (R ;) € calculada a partir de

Reqg = Ags fcu

onde:

A, - area da secdo transversal da biela;

feu - resisténcia efetiva a compressao da biela.

(2.2)

2.3)

A area da secdo transversal da biela é determinada na elaboragao do modelo da treliga.

De acordo com a ACI 318 (AMERICAN CONCRETE INSTITUTE, 2005), caso a se¢ao da

biela seja variavel, pode-se idealizar a mudanga de secdo de forma linear. Obviamente, se por

toda a biela a resisténcia € igual, a pior situagdo ira ocorrer na extremidade com menor area.

A resisténcia efetiva da biela ¢ menor do que a resisténcia efetiva dos banzos

comprimidos devido a diversos fatores, entre eles, os efeitos de tracdo da armadura que a

atravessa. Os procedimentos para se determinar a resisténcia efetiva das bielas e tirantes

variam conforme a referéncia adotada. Neste trabalho serdo utilizados os procedimentos
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indicados pelo CEB-FIP (COMITE EURO-INTERNATIONAL DU BETON, 1993), CSA-
A23.3 (CANADIAN STANDARDS ASSOCIATION, 2004), ACI 318 (AMERICAN
CONCRETE INSTITUTE, 2005) e NBR 6118 (ASSOCIACAO BRASILEIRA DE

NORMAS TECNICAS, 2014).
> ACI 318-05:

A resisténcia efetiva do concreto ¢ dada por,

fou =085-Bs-fo - ¢ 2.4)
onde
feu - resisténcia efetiva do concreto;
¢ - ponderador da resisténcia do concreto (¢ = 0,75);
fc - resisténcia caracteristica do concreto.
O valor de [ varia de acordo com a Tabela 2.1.
Tabela 2.1 — Valores de f; de acordo com a situaciao (ACI 318, 2005).
Situacao Bs
Bielas com se¢do transversal uniforme ao longo do seu comprimento 1,00
Bielas em que a largura da secdo mediana Com armadura satisfazendo a tragdo transversal 0,75
seja maior que a largura nos nos
(configuragdo curvilinea) Sem armadura satisfazendo a tragdo transversal 0,60A
Bielas em membros de tragdo 0,40
Para todos os demais casos 0,60

Fonte: American Concrete Institute. ACI 318 (2005).

Os valores de A podem ser encontrados no item 11.7.4.3 do ACI 318 (AMERICAN
CONCRETE INSTITUTE, 2005), e ndo serdo abordados neste texto, pois no presente

trabalho sera considerada a armadura para resistir aos esforg¢os transversais, em todos os

Casos.
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» CEB-FIP (COMITE EURO-INTERNATIONAL DU BETON, 1993):

A resisténcia de projeto de uma regido sob compressao uniaxial ¢ determinada por,

fou = s+ |1 - Z%] foa (2.5)

onde:

fex - resisténcia caracteristica do concreto (em MPa);
f.q - resisténcia de calculo do concreto (f ,/v,);

¥, - coeficiente de ponderacao da resisténcia do concreto (y, = 1,5).

O valor de [ varia de acordo com a Tabela 2.2

Tabela 2.2— Valores de f; de acordo com a situacio (CEB-FIP, 1993)

Situacgio Bs
Bielas em zonas néo fissuradas 0,85
Bielas em zonas fissuradas 0,60

Fonte: Comite Euro-International Du Beton. CEB-FIP (1993).

> NBR 6118 (ASSOCIACAO BRASILEIRA DE NORMAS TECNICAS, 2014)

A resisténcia efetiva das bielas ¢ determinada pela Equacao (2.5), sendo y, = 1,4 ¢ S,

variando de acordo com a Tabela 2.3.

Tabela 2.3 — Valores de f; de acordo com a situacdo (NBR 6118, 2014).

Situaciio Bs
Bielas prismaticas 0,85
Bielas atravessadas por mais de um tirante 0,60
Bielas atravessadas por tirante tinico 0,72

Fonte: Associagdo Brasileira Normas Técnicas. NBR 6118 (2014).
» CSA-A23.3 (CANADIAN STANDARDS ASSOCIATION, 2004):

Os valores sugeridos para a resisténcia das bielas sdo determinados por,
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f :
=—<0,85" 2.6
feu 0,8+ 170&; — fe (2.6)
em que
g = & + (g + 0,002) - cotg?6 (2.7)
e
fyd
== 2.8
Es E, (2.8)
onde:

&; - deformacao de tracao na dire¢ao perpendicular a biela;
& - deformagao média na barra de armadura que atravessa a biela;
0 - angulo entre as bielas e a barra de armadura que a atravessa;

E, - modulo de elasticidade do aco.

E importante ressaltar que, segundo o cédigo normativo CSA-A23.3 (CANADIAN
STANDARDS ASSOCIATION, 2004), o valor de f., ainda deve ser multiplicado pelo fator

de seguranca do concreto, ¢. = 0,6.
2.2.3  Dimensionamento dos nos

No modelo, os noés sdo utilizados para conectar as barras de bielas e tirantes, além de
ser o local de aplicacdo das forcas concentradas. Porém, esses sdo apenas simplificagdoes do
que ocorre da realidade. Enquanto no modelo de bielas e tirantes hd uma abrupta mudanca de
dire¢do das forgas, em um elemento estrutural de concreto armado, esta mudanga ocorre ao
longo de certo comprimento e largura.

Schlaich, Schifer e Jennewein (1987) classificam os nés em dois tipos: continuos e
singulares. Os no6s continuos sao aqueles que ligam campos de compressao amplos no
concreto ou tragdo em tirantes que representam barras de aco bem distribuidas. Nesses o
desvio das forgas acontece em certo comprimento, tornando a mudanca de dire¢do mais

suave. J4 os nos singulares, sdo aqueles onde as bielas ou tirantes representam campos de
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tensdao concentrados. Nesses o desvio das forgas acontece de forma localizada e concentrada.

Na Figura 2.7 ilustram-se exemplos destes tipos de nos.
Figura 2.7 — Exemplos de né6s continuos (A) e singulares (B)
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/ | \ \ |/ 3
; jl E’% t//E

Fonte: Adaptado de Schlaich, Schifer e Jennewein (1987)

ywe)

L)

As regides D geralmente apresentam os dois tipos de nos. Segundo Schlaich, Schéfer e
Jennewein (1987) ¢ desnecessaria a verificagdo das tensdes no concreto em nods continuos,
caso seja garantida uma ancoragem segura. O Comite Euro-International du Beton - CEB-FIP
(1993 apud SILVA; GIONGO, 2000) compartilha desta ideia e afirma que verificagao das
tensdes no no dentro da estrutura s6 € necessaria em casos de descontinuidades geométricas.
Afirma ainda que as tensdes de compressdo nos nos s6 precisam ser verificadas onde forgas
concentradas sdo aplicadas a superficie do elemento estrutural.

Os nos também podem ser classificados quanto aos campos de tensdo que neles atuam.

A Figura 2.8 ilustra os tipos de nds de acordo com tal classificagao.

Figura 2.8 — Classificacio dos nos

1
C 1C

(a) C-C-C Node (b) C-C-T Node

T
T
C
’
’
/
, T
T

T

(c) C-T-T Node (d) T-T-T Node

Fonte: American Concrete Institute. ACI 318 (2005).

O dimensionamento dos nds singulares acontece de forma semelhante ao

dimensionamento das bielas. Calcula-se a resisténcia nas faces do n6 por
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Rug = Acn " fen (2.9)

onde:

R, 4 — resisténcia de calculo da regido nodal;
A,y — érea da face da regido nodal,

fen — resisténcia efetiva a compressao da regido nodal.

E verifica-se a integridade da regido nodal a partir da Equacao (2.2).
As faces da regido nodal que precisam ser verificadas e as suas respectivas areas sao
determinadas na etapa de defini¢do da geometria do modelo, de acordo com o tipo de n6 que

esta sendo verificado.

» N6-CCC:

Para o dimensionamento de um né do tipo CCC ¢ preciso verificar a tensdo em cada
face do nd. Schlaich, Schifer e Jennewein (1987) comentam sobre a possibilidade de uma
idealizacdo de um estado hidrostatico plano. Este estado se caracteriza por apresentar forgas
perpendiculares as faces dos nos e tensdes uniformes e iguais em todas as faces carregadas,
como ilustra a Figura 2.9. Neste caso seria apenas necessario verificar uma face do no, ja que
nas outras as tensdes seriam iguais. No entanto, nem todas as geometrias se comportam desta
forma. Schlaich, Schéfer e Jennewein (1987) dizem que esta idealizagdo ¢ satisfatoria desde

que a relagdo entre as tensdes nas faces nao seja menor que 0,50.

Figura 2.9 — N6-CCC em estado hidrostatico plano

C

Fonte: American Concrete Institute. ACI 318 (2005).

Um caso muito comum de noés do tipo CCC ¢ ilustrado da Figura 2.10. Schéfer e

Schlaich (1988) propdem, também, analisar a tensdo Oy, além da tensdo nas trés faces do no.
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Figura 2.10 — Caso de n6-CCC)

I+ a0

Fonte: Bergmeister et al. (1993).

Neste caso, sabendo o valor da largura da face de aplicacdo da carga (a0) e a dimensao
b que limita a biela transversal, ¢ possivel encontrar as espessuras das faces limitadas pelas

bielas a partir de

a0
W =?sen¢ + b cos ¢ (2.10)

> No-CCT:

Para o dimensionamento de nés do tipo CCT, ¢ considerada a zona nodal estendida
que representa os limites da espessura efetiva da biela, wg, e do tirante, w;, como ilustra a

Figura 2.11.

Figura 2.11 — Zona nodal estendida e caso de n6-CCT

A
¢ NCrilicul section for
- " development of
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Fonte: American Concrete Institute. ACI 318 (2005).



34

A espessura da biela pode ser calculada a partir de

ws =l - senf + w; - cosf (2.11)

onde:

[, - largura do apoio;

0 - angulo entre a biela e a barra de armadura que a atravessa.

J& a espessura do tirante ¢ calculada por

we=n-s+2-¢ (2.12)
em que
dl
c; <4{C2 (2.13)
2
onde:

n - nimero de camadas de barras de ago;
s - espagamento entre camadas de barras de ago;
d'- distancia entre a face do elemento ¢ o eixo da barra de ago mais proxima;

¢, - comprimento que a barra de ago avanga apds o final do no.

A Figura 2.12 ilustra os parametros acima.
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Figura 2.12 — Parametros para calcular w,
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Fonte: Adaptado de Santos (2013).

No ACI (AMERICAN CONCRETE INSTITUTE, 2005), ¢ afirmado, ainda, que no
caso de apenas uma camada de barras de ago, a espessura do tirante pode ser considerada
como a soma do didmetro das barras e duas vezes o cobrimento até a face do elemento de

concreto.

Os demais tipos de nds ndo serdo abordados neste trabalho. O procedimento de
dimensionamento destes nds pode ser encontrado nas referéncias citadas ao longo deste texto.
Os procedimentos para se determinar a resisténcia efetiva dos nés também variam
conforme a referéncia, porém sdo diferentes dos utilizados para as bielas. Os pardmetros de
resisténcia nos nods, adotados neste trabalho, sdo retirados das mesmas referéncias utilizadas

para as bielas.

> ACI 318-05:

A resisténcia efetiva do concreto ¢ dada por

Jon=085Bn-f'c ¢ (2.14)

O valor de f5,, varia de acordo com a Tabela 2.4.
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Tabela 2.4 — Valores de 8,, de acordo com a situagao (ACI 318, 2005).

Situacgao B

Zonas nodais limitadas por bielas ou apoios 1,00
Zonas nodais ancorando um tirante 0,80
Zonas nodais ancorando dois ou mais tirantes 0,60

Fonte: American Concrete Institute. ACI 318 (2005).

» CEB-FIP (COMITE EURO-INTERNATIONAL DU BETON, 1993):
A resisténcia de projeto de uma regido sob compressao uniaxial ¢ determinada por

fon =B (1 —f?’;))-fcd (2.15)

onde:

fex - resisténcia caracteristica do concreto (em MPa);
f.a - resisténcia de calculo do concreto (f./y.);

¥, - coeficiente de ponderagdo da resisténcia do concreto (y, = 1,5).
O valor de £, varia de acordo com a Tabela 2.5.

Tabela 2.5— Valores de 8,, de acordo com a situacao (CEB-FIP, 1993).
Situacio P

Nos onde confluem apenas biclas 0,85

Noés em que barras tracionadas sao
0,60
ancoradas
Fonte: Comite Euro-International Du Beton. CEB-FIP (1993)

> NBR 6118 (ASSOCIACAO BRASILEIRA DE NORMAS TECNICA, 2014)

A resisténcia efetiva das regides nodais ¢ determinada pela equagdo (2.15), sendo

Y. = 1,4 e B, variando de acordo com a Tabela 2.6.
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Tabela 2.6 — Valores de 8,, de acordo com a situacio (NBR 6118, 2014).

Situacio B

Noés CCC 0,85
NosCTTe TTT 0,60

Noés CCT 0,72

Fonte: Associacao Brasileira Normas Técnicas. NBR 6118 (2014).

» CSA-A23.3 (2004):

A resisténcia efetiva do concreto ¢ dada por

Jen =0,6-Bn - f'c (2.16)

O valor de a varia de acordo com a Tabela 2.7 ¢ as situacdes descritas sao ilustradas

na Figura 2.13.

Tabela 2.7 — Valores de f8,, de acordo com a situacio (CSA-A23.3, 2004).

Situacgao Bn
Zonas nodais limitadas por bielas ou areas de aplicagcdo de acao ou reagdo 0,85
Zonas nodais ancorando um tirante em uma unica dire¢do 0,75
Zonas nodais ancorando tirantes em mais de uma direg¢ao 0,65

Fonte: Canadian Standards Association. CSA-A23.3 (2004).

Figura 2.13 — Parametros de resisténcia das regides nodais

tt 0,850 |

_\/ _(" e __"“"’_’:7\\’7/"{{//3

0,65¢ f 0.7500%

Fonte: Canadian Standards Association. CSA-A23.3, (1994 apud SILVA; GIONGO,
2000)
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2.3 Dimensionamento de blocos sobre uma estaca

Na pratica, os blocos sobre uma estaca sdo dimensionados considerando a teoria dos
blocos parcialmente carregados para o calculo da resisténcia & compressao no concreto ¢ da
armadura resistente das tensdes de fendilhamento que ocorrem no centro do bloco.

E considerada, também, uma chamada armadura principal, que considera a diferenca
entre as dimensdes do pilar e da estaca, que leva ao surgimento de tensdes de tragdo na face

superior ou inferior do bloco.
2.3.1  Teoria de blocos parcialmente carregados

Sao chamados blocos parcialmente carregados aqueles em que forgas concentradas ou
distribuidas em uma area relativamente pequena atuam sobre o mesmo. Leonhardt e Monnig
(1978) dizem que em geral estas for¢as agem como influéncias externas as estruturas. Como
exemplos tém as cargas de roda, cargas de pilares, etc.

Segundo Fusco (2003), pelo fato da forca ser aplicada em uma area parcial, o material
do bloco fica sujeito a estados multiplos de tensdo. Isso acontece até que apds certo
comprimento de introdug¢do ¥, (comprimento de regularizacdo) se produz uma distribui¢ao
uniforme de tensdes. Este comprimento ¢ da ordem de grandeza da maior dimensao “a” da
se¢dao em que ¢ aplicada a forga. A regido descrita ¢ denominada regido de perturbacao de St.

Venant (Figura 2.14).

Figura 2.14 — Regiao de perturbacio de St. Venant

A

Fonte: Fusco (2003).
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Fusco (2003) ainda afirma que ao longo do eixo da peca, na dire¢do longitudinal, a
tensdo oy sera sempre de compressdo. Nas duas direcOes transversais, as tensoes Gy € G, serdo
de compressdo apenas nas imediagdes da face de carregamento, sendo de tracao no restante do
comprimento de perturbagao.

Leonhardt e Monnig (1978) dizem que estas tensdes transversais sdo chamadas de
tensdes de fendilhamento. Lembram também que surgem nos chamados “cantos mortos”,
proximos a area carregada, tensdes de tracdo obliquas e, nas superficies externas, tensoes de

tracdo de bordo, capazes de provocar a fissuragcdo do concreto (Figura 2.15).

Figura 2.15 — Isobaras das tensdes

d/a = oo d/a= 2,0
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Compressio *

////

Tragio-

e e}
Fonte: Leonhardt e Monnig, (1978).

O sistema parcialmente carregado pode ser considerado bidimensional ou
tridimensional. Leonhardt e Monnig (1978) afirmam que quando a peca de concreto for
delgada ou a area carregada se estender por toda ou quase toda a espessura da pega, o sistema
deve ser considerado plano, caso nao ocorra deve ser considerado em estado triplo de tensdes

(Figura 2.16)

Figura 2.16 — Sistema tridimensional e bidimensional
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Fonte: Fusco (2003).
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Leonhardt e Monnig (1978) ainda afirmam que se a area sobre a qual a carga atua for
muito menor que a area superficial da pega, o concreto s6 rompe caso a pressao for muito
maior que a resisténcia cubica a compressdo, porque, sob a area carregada, surge uma
compressao transversal em uma ou duas dire¢des, dependendo se ¢ um caso bidimensional ou
tridimensional. Esta compressao acontece devido a existéncia de massa de concreto nao
sujeita a agdes externas ao redor da area carregada, gerando um efeito de confinamento.

Os blocos sdo considerados livres da possibilidade de rompimento por compressao
excessiva caso a condicao expressa na Equacdo (2.2) seja obedecida, considerando a

resisténcia a compressao do concreto descrita por

Ry =Ac- fcti (2.17)
com
. _ Aoy 2.18
fia=fea" |z~ <33 fua 2.18)
c0
onde:

A, - area de aplicacao de carga (area do pilar);
A.q - &rea maxima de mesma forma e mesmo centro de gravidade que A.,, inscrita
na area que esta sendo aplicada a carga (se¢des homotéticas);

foq - resisténcia efetiva do concreto considerando-se o efeito de confinamento;

Caso a resisténcia do concreto seja inferior ao carregamento, ¢ comum a utilizagdo de
uma armadura complementar de cintamento que aumenta o confinamento no elemento. A
formulagdo para determinacdo desta armadura pode ser encontrada em Fusco (2003), porém
nao faz parte do escopo deste trabalho.

Ja a armadura de fendilhamento estd presente em todos os blocos parcialmente

carregados e deve ser determinada por
aO
Fe =03-(1— 7) - Sq (2.19)

onde:

a, - largura da regido de aplicagdo de carga;

a - largura do bloco;
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S4 - solicitacao de calculo.

Fusco (2003) cita o método simplificado proposto por Langendonck, o qual afirma que
a resultante das tensdes de tracdo transversal no bloco, Fg, pode ser encontrada seguindo a
Equacdo (2.19). Este método considera uma distribuicdo de tensdes transversais no bloco,

como ilustrado na Figura 2.17.

Figura 217 — Diagrama de tensées do bloco parcialmente carregado
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Fonte: Fusco (2003).

O modelo de bielas e tirantes que representa a distribuicdo dos esforgos nas zonas de
regularizacdo, ilustrado na Figura 2.18, conduz a resultados bastante semelhantes aos dados
pela Equacdo (2.19). Opta-se por utilizar o procedimento simplificado de Langendonck por

ser mais conservador.
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Figura 2.18 — Modelo de bielas e tirantes e tirantes em zonas de regularizacio

< L[ N— Eam—]
4‘—‘ 3 5 x
‘a‘ Ji A l
o7 L geepeeann <&—|F{2
.o ,-=""R|, Ay
F ~--"_—"."‘o A R
a/,.v D[»-(: - ¥ .4 $ a
- ..‘.~ * ." |
Fj? -.~:~~\~“' A '
NG s (7 Fr e a,
l; R,=F, /2198 =025F, (1- a)
. TP | - v 1 a-a
f O=arctg| . ( %)
2,1. 0,5 | 0.42 2 a
=< =
Bitlas comprimidag = = = == =+ Tieantos tracioNBdos e

Fonte: Fusco (2003).

Os esforgos de canto e de borda citados anteriormente sdo absorvidos dimensionando-
se uma armadura, como ilustra a Figura 2.19, para resultantes Z, e Z,. Leonhardt e Monnig
(1978) dizem que estes esfor¢os podem ser encontrados de forma simplificada, considerando-

os 15% e 10% da forca aplicada, respectivamente. Esta armadura ndo sera dimensionada no

presente trabalho.

Figura 2.1 — Esforcos de tracio nas bordas e armadura correspondente

Armadura de canto

Esforgos Z_ e Zx nos bordos
@ na regifo dos cantos

Fonte: Leonhardt e Monnig (1978).

2.3.2  Armadura principal

A armadura principal ¢ calculada por analogia ao modelo de bielas e tirantes para

consolos curtos, ilustrado na Figura 2.20.



Figura 2.20 — Idealizacao do modelo de consolos curtos
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Fonte: El Debs (2000).
A area de ago necessaria para o tirante ¢ determinado por
A Vd a
stir = 7 3
f yd d
onde:

Vy - solicitagdo de calculo;

fya - tensdo de escoamento de projeto do ago.

Analisando a Figura 2.21, percebe-se que fazendo

_Ap —Ae
=
e
Vd = Fd
2
tem-se
Fd 1 Ap—Ae
AS,tiT =Y 3 .
2 dfyq 4
onde:

Ap - dimensao do pilar na diregdo analisada;

Ae - dimensao da estaca na dire¢ao analisada;
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(2.20)

2.21)

(2.22)

(2.23)
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Fd - carga do pilar.

Figura 2.21 — Modelo de consolo curto adaptado para blocos de uma estaca

Ap

-
a

Fonte: Elaborada pelo autor.

24 Analise do campo de tensoes em blocos de transicao entre pilares rotacionados

Como dito anteriormente, para a proposi¢ao de um modelo de bielas e tirantes para o
dimensionamento do bloco de transicdo entre pilares rotacionados, considera-se como
referéncia as analises numéricas eldsticas, com geometria ilustrada na Figura 2.22, realizadas
em Guillou (2011). Nestas analises, observou-se que a propagag¢ao ou caminho das tensdes
conserva caracteristicas advindas da teoria dos blocos parcialmente carregados (Fusco, 2003),

porém apresentando alguns aspectos particulares.

Figura 2.22 — Geometria do modelo analisado em Guillou (2011)
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Fonte: Guillou (2011).
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4

Para a teoria citada, ¢ sabido que no bloco a tensdo principal ¢ de compressdo. E
observado nos modelos que a tensdo provinda da secao superior do pilar se espraia tendendo a
uniformizar-se e depois torna a concentrar-se na se¢do inferior. A Figura 2.23 ilustra como
este fendmeno ocorre em um bloco com altura igual a 60,0 cm, mostrando a distribui¢do de

tensoes verticais ao longo da altura do bloco.

Figura 2.23 — Tensio vertical de compressio ao longo da altura do bloco
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Fonte: Guillou (2011)

O comportamento descrito acima ¢ comum quando se varia a altura, porém, como a
altura influencia no espraiamento da carga, ¢ evidente que havera diferengas quanto a
uniformizagdo das tensdes. Para alturas muito baixas o bloco se comporta de forma diferente.

Também ¢ evidenciado que ao longo do eixo do elemento as tensdes se comportam de
forma semelhante ao que Fusco (2003) prediz. A tensdo na dire¢do longitudinal sera sempre
de compressdo, enquanto que nas direcdes transversais acontecera compressao nas imediagdes
da face de carregamento e tracdo no restante do bloco. Observa-se, porém, que proximo ao
pilar inferior existem tensdes de compressao se concentrando principalmente nos vértices da
interse¢ao do pilar com o bloco. Isto acontece devido ao efeito de pungao e por consequéncia

do espraiamento, que ainda acontece, apesar de ser pouco (Figura 2.24).
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Figura 2.24 — Comportamento das tensées transversais no plano ZY central do bloco
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Fonte: Guillou (2011).

Apesar dos comportamentos ao longo do eixo destes blocos de transicdo serem
semelhantes ao da teoria dos blocos parcialmente carregados (Fusco, 2003), ao se afastar do
centro percebem-se tragdes transversais relevantes que ndo sdo consideradas na teoria citada.

A Figura 2.25 ilustra como estas tensdes se comportam quando se afasta do centro do bloco.

Figura 2.25 — Tensao transversal fora do eixo de transicio
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Como pode ser observada, a tragdo se concentra na superficie proxima ao pilar, e se
espalha ao longo da altura do bloco ao passo que se afasta do centro. No mais, ¢ fato que os
maiores valores se encontram na superficie, o que leva a conclusdao de que ¢ preciso uma
concentracdo de armadura na superficie superior do bloco. A Figura 2.26 ilustra as tensdes

através de vetores.

Figura 2.26 — Tensdes na direcao X do bloco

i
=

Z

Fonte: Guillou (2011).

Dividindo-se o bloco e considerando as se¢des do pilar como cargas, como ilustra a
Figura 2.27, vé-se um sistema em balanco, no qual o bloco se comporta como um consolo,
tracionando na horizontal e comprimindo a diagonal. Tal efeito reitera a importancia do
calculo da armadura principal para blocos sobre uma estaca, descrita na Subsegdo 2.3.2,

quando a dimensao da estaca e do pilar sdo significativamente diferentes.

Figura 2.27 — Comportamento do bloco semelhante a um consolo
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Fonte: Guillou (2011).
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O fluxo das tensdes méaximas do bloco de 60,0 cm de altura esta ilustrado na Figura
2.28. E possivel verificar a mudanca de direcio dos vetores, na qual os vetores sdo

perpendiculares ao plano na parte superior e paralelos na inferior, seguindo a direcao da maior

dimensao do pilar.

Figura 2.28 — Tensdes principais maximas
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Fonte: Guillou (2011).

Analisando os cortes nos diversos planos, observa-se que, com exce¢ao do plano
central, os blocos apresentam caracteristicas gerais, quanto as tensoes transversais, ilustrado
na Figura 2.29. Os blocos, entdo, sao considerados sujeitos a uma compressdo de
confinamento em uma extremidade seguida por tracdo no restante, havendo um pico de tragao

na outra extremidade.

Figura 2.29 — Diagrama genérico das tensdes transversais — o,

Tensiio transversal

Altura do Bloco

Fonte: Guillou (2011).
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A partir do campo de tensdes estudado, foi proposto um modelo plano de bielas e

tirantes como mostra a Figura 2.30.

Figura 2.30 — Parametros para a definicio geométrica dos modelos (medidas em cm)
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Fonte: Guillou (2011).
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Em seguida, foram determinados os esforcos para o modelo de bielas e tirantes e

comparados com os obtidos no de elementos finitos. Observou-se que os esfor¢os nas bielas

no modelo de bielas e tirantes foram superiores aos do modelo em elementos finitos, enquanto

que nos tirantes essa diferenca era menor, como mostra a Tabela 2.8.

Tabela 2.8 — Relacio entre os esfor¢os no modelo de bielas e tirantes e resultantes da analise

numérica
Rbt (kN) Rt1 (kN) Rt2 (kN)
Model Altura (cm)
odelo Mix Méd Mix Méd Mix Méd
3 45 2,08 2,13 2,16 2,27 1,15 1,20
4 60 1,72 1,90 1,29 1,52 1,00 1,12
5 75 1,61 1,70 1,06 1,10 1,05 1,18
6 90 1,35 1,43 0,82 0,85 1,47 1,56

Fonte: Adaptado de Guillou (2011).
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Os valores méaximos da Tabela 2.8 sdo referentes aos maiores valores encontrados nos
diversos planos analisados, enquanto que os médios sdo as médias aritméticas dos mesmos
planos. Os modelos descritos (3, 4, 5 e 6) diferenciam-se apenas pela variagdo de altura.

A partir dessas observagdes, verificou-se, entdo, a necessidade de investigacao de um
modelo mais adequado, tendo em vista que se trata de um elemento de volume, e, portanto,
acredita-se que uma melhor estimativa poderia ser obtida em um modelo tridimensional de

bielas e tirantes.
2.5 Consideracoes gerais sobre o comportamento mecanico do concreto

Apesar de todas as simplificacdes feitas para a andlise do concreto, sabe-se que este €
um material composito, heterogéneo, anisotrdpico, ndo linear e que apresenta microfissuras
antes mesmo de submetido a carregamentos externos.

Segundo Proenca (1988), a microfissuracdo inicial e a sua propagagdo durante o
processo de carregamento sdo responsaveis pelo comportamento ndo linear do concreto.
Deve-se ressaltar que, basicamente, a propagac¢ao de fissuras ocorre devido a diferenca entre
as caracteristicas mecanicas dos agregados graudos e a argamassa, € essas se manifestam
principalmente na interface destes dois.

A curva tensdo-deformagdo obtida a partir de um ensaio uniaxial € ilustrada na Figura
2.31. E observado que até 30% da resisténcia a compressio f,, caracteriza-se uma fase
praticamente elastica, onde o acréscimo de tensdao nao afeta significativamente a configuracao
prévia de microfissuragdo. Entre 30 e 75%, desenvolve-se a fase principal, na qual passam a
haver escorregamentos na pasta de cimento responsaveis pela maior parcela de

“plastificacao”.
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Figura 2.31 — Diagrama tensio-deformac¢io compressio uniaxial
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Fonte: Proenga (1988).

Acima de 75% ha uma interacdo entre as microfissuras, transformando-se em fissuras

propriamente ditas. ApOs a resisténcia ultima, a curva apresenta um trecho descendente, no

qual mesmo com o decréscimo de tensdo hd o aumento de deformagdo, chegando até a

deformacao ltima ou esmagamento do concreto.
A partir do ensaio de compressao uniaxial, sabe-se ainda que o mddulo de elasticidade

do concreto depende da resisténcia a compressdo € que um valor representativo para o

coeficiente de Poisson ¢ 0,2, como mostrado na Figura 2.32.

Figura 2.32 — Coeficiente de Poisson

fr324 MPa gyp

y 1.0

+ 08

0.2

Fonte: Proenga (1988).
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J& o diagrama tensdo-deformacdo obtido em um ensaio de tragdo uniaxial ¢ mostrado
na Figura 2.33. Observa-se que até¢ 60% da tensdo maxima de tracdo a evolucdo de novas
microfissuras ¢ desprezivel, enquanto que a direcdo de propagacao ¢ transversal a direcdo da
tensdo. A parte descendente da curva ¢ dificil de ser acompanhada por conta da rapida

propagag¢ao de fissuras nesta fase.

Figura 2.33 — Tracao uniaxial

G,
/f!

10

[oX°R 4

Fonte: Proenga (1988).

Quanto ao comportamento do concreto em estados biaxiais de tensdo, sabe-se que
quando submetido a compressdo nas duas dire¢gdes hd o aumento da resisténcia e da
ductilidade. Quando submetido a tensdes de compressdo em uma direcdo e de tragdo na outra,
ha a diminuicao da resisténcia ¢ da ductilidade. Quando submetido a tra¢do biaxial, a

ductilidade diminui, porém a resisténcia permanece praticamente inalterada (Figura 2.34).

Figura 2.34 — Estados biaxiais de tensoes
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Fonte: Adaptado de Proenga (1988).
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Quando submetido a um estado triaxial de tensdes de compressdo, as curvas tensdo-
deformacao apresentam-se como ¢ mostrado na Figura 2.35. De forma geral, percebe-se que a

resisténcia axial cresce com o aumento da pressao de confinamento.

Figura 2.35 — Estados triaxiais de compressao
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Fonte: Proenga (1988).
Para o concreto submetido a um estado triaxial de tensdes, ¢ possivel representar
através de superficies os limites eldsticos e ruptura em um espago tridimensional de tensdes
principais como ilustra a Figura 2.36.

Figura 2.36 — Superficie de plastificaciao e ruptura
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Fonte: Proenga (1988).

A forma geral da superficie de ruptura pode ser descrita pelas formas dos planos

desviatoricos, ortogonal ao eixo hidrostatico, e dos meridianos, que contém o eixo

hidrostatico, como ilustra a Figura 2.37.



54

Figura 2.37 — (a) Plano desviatorico; (b) Plano meridional
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Fonte: Adaptado de Proenga (1988).

Experimentos indicam que a superficie de ruptura no plano deviatérico ¢ de forma
geral, regular, convexa (pelo menos para tensdes de compressdo) e aproximadamente
triangular para pequenas tensdes de tragdo ou compressdo, tornando-se mais circular para
altas tensdes de compressao.

J& no plano meridional, a superficie de ruptura é curva, convexa e regular, além de que

o carregamento hidrostatico puro nao causa ruptura.

2.5.1  Consideragdes gerais sobre a teoria da plasticidade aplicada ao concreto

A superficie de plastificacdo define os limites eldsticos de um material sujeitos a um
estado de tensdo. Segundo Chen e Han (1988), para um material isotropico, a superficie de

plastificagdo pode ser expressa como

f(o1,02,03,ky, ks, ...) =0 (2.24)

onde:

01,03,03 - tensdes principais no espaco tridimensional;

kq,k,, ... - propriedades dos materiais estudados.
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Ja que o valor fornecido pela equacdo acima tem que ser igual, independentemente do
sistema de coordenadas adotado, substituem-se as tensdes principais pelos invariantes do

tensor de tensoes, Iy, I, e I3, resultando em

fUy Iy, Is, kg, kp, ) = 0 (2.25)

Para melhorar a interpretagdo grafica da superficie, substituem-se o segundo e terceiro
invariantes do tensor de tensdes, pelo segundo e terceiro invariantes do tensor deviador, ou

seja,

f(lll]21]3fk11 k21 ) = 0 (226)

onde:
J, € J; — Segundo e terceiro invariantes do tensor desviador.

Em situagdes em que variagdes na pressao hidrostatica ndo produzem mudangas na

deformacao plastica, como no caso dos metais, ¢ possivel reduzir a Equagao (2.26) em

f(]z;]3,k1; kZ' ) =0 (227)

tornando a superficie de plastificagdo independente do primeiro invariante do tensor
de tensoes.

Ja nos nao metais, como solo, rochas e, inclusive, concreto, esta parcela deve ser
considerada, j4 que a variagdo na pressdo hidrostatica influencia na deformacdo plastica.
Modelos classicos para simular superficies de plastificagdo para metais foram propostos por
Tresca e Von Mises, enquanto que para superficies de plastificacdo de ndo metais tém-se, por
exemplo, os de Mohr-Coulomb e de Drucker-Prager.

Segundo Proenca (1988), a superficie de Mohr-Coulomb apresenta um inconveniente sobre o
ponto de vista numérico, pois hd descontinuidades nas primeiras derivadas. E possivel
relacionar este fato ao formato hexagonal ou a presenca de arestas na superficie no plano

deviador (Figura 2.38).
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Figura 2.38 — Plano deviatérico da superficie de falha
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Fonte: Chen e Han (1988).

A superficie proposta por Drucker-Prager ¢ geometricamente definida por um cone

que pode estar inscrito ou circunscrito a piramide de Mohr. Sua expressao matematica deriva

da equagdo proposta por Von Mises, inserindo uma parcela relativa ao primeiro invariante do

tensor de tensdes. A Figura 2.39 mostra o plano meridiano e o plano deviatorico desta

superficie.

Figura 2.39 — (a) Plano meridional; (b) Plano deviatérico

(b)

Fonte: Chen e Han (1988).

Proenca (1988) afirma que apesar das vantagens sob o ponto de vista numérico, os

resultados apresentam pouca concordancia com as analises experimentais.
2.5.2  Modelo Concrete Damaged Plasticity (CDP)

Nas simulagdes numéricas do bloco de transi¢do, para consideracao da nao linearidade
fisica do concreto armado, adota-se 0 modelo CDP (Concrete Damaged Plasticity). Segundo
Kmiecik e Kaminski (2011), este modelo propde uma evolucao da hipdtese de resisténcia de
Drucker-Prager. Hibbitt, Karlsson e Sorensen (2011) definem o CDP como um modelo

continuo, com plasticidade e dano para o concreto, baseado em modelos propostos por
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Lubliner et al. (1989) e Oller et al. (1990). Consiste na combinagdo da plasticidade com
endurecimento (multi-hardening) nao associativo e da elasticidade isotropica com dano,
simulando assim os danos irreversiveis que ocorrem durante o processo de fissuracao.

Segundo estes mesmos autores, o concreto possui um comportamento quase-fragil
quando submetido a baixas tensdes de confinamento (cerca de cinco vezes maior que a
resisténcia a compressao uniaxial). O CDP deve ser utilizado apenas nestas condigdes, pois
quando as tensdes de confinamento sao muito elevadas, o comportamento fragil do concreto
desaparece, ja que o confinamento ¢ suficiente para prevenir a propagacao das fissuras.

No CDP adota-se que o concreto sujeito & compressao uniaxial segue a curva ilustrada

na Figura 2.40, e para tracao uniaxial a curva encontra-se ilustrada na Figura 2.41.

Figura 2.40 — Curva tensao-deformacio na compressao uniaxial
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Fonte: Hibbitt et al. (2011).

Figura 2.41 — Curva tensao-deformacio na tracio uniaxial
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Fonte: Hibbitt et al. (2011).
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A resposta da compressao uniaxial ¢ linear até o valor inicial da plastificagdo, o,.
Ap0s este ponto, caracteriza-se um endurecimento até a tensdo ultima, o, seguido pelo
amolecimento, que ¢ a parte descendente da curva. J4 a resposta a tragdo uniaxial ¢ linear até
o valor da tensdo de falha, o,,. Apds este ponto ha um amolecimento, representando a
formacgao de microfissuras no concreto.

Nos dois estados de tensdo, compressao ou tracao, quando o concreto ¢ descarregado
apos ter ultrapassado a tensdo de falha, no trecho descendente das respectivas curvas, a
resposta ¢ enfraquecida e a rigidez elastica do material sofre o dano. A degradacdo da rigidez
elastica ¢ caracterizada por duas varidveis escalares, d. ¢ d; (compressio e tragdo,
respectivamente). Essas podem assumir valores iguais a zero, quando ndo ha dano no
material, até 1,0, que representa total perda de rigidez. De acordo com Johannsson e Reitzel

(2011), estas varidveis podem ser calculadas a partir de

—q_ 9%
d.=1 o (2.28)

O¢
d=1-—t 2.29
‘ Oto ( )

Assim, para os casos uniaxial de compressdo e de tracdo, as relacdes tensdo-

deformacao sao dadas respectivamente por
0, = (1 - dc)Eo(Ec - ézgl) (231)

o, = (1= d)E,(s, — &) (2.31)

onde:

E, - rigidez elastica do material;

pl . .
e &Pl _ variaveis de endurecimento.
No estado geral multiaxial de tensdes, a relacdo constitutiva ¢ dada por

0= (1-d)DE: (e —ePt) = D¢ (e — ePh) (2.32)

onde:
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o - tensor de tensdes de Cauchy;

d - variavel escalar de degradacao da rigidez;
¢ - tensor de deformacdes: € = £° + P!;

D¢ - rigidez eléstica inicial;

D% - de rigidez elastica degradada;

P! - deformagio plastica.
O tensor de tensoes efetivo € definido como

G = D% (e — ePh) (2.33)

A falha, tanto na compressdao quanto na tracao, ¢ caracterizada por duas variaveis de

. ~ ~ ~pl ~
endurecimento, &' na compressdo e £ na tragdo, em que

~pl
gl = [85] (2.34)

A evolugao das varidveis de endurecimento ¢ considerada a partir de

' = hG - P (2.35)

onde:

<l o g
& - varia¢ao de deformacao plastica.

O fluxo pléstico é governado pelo potencial de fluxo G, de acordo com a regra ndo

associativa, descrita por

9G(o)

j (2.36)

=1

onde:

A - multiplicador pléstico ndo negativo.
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Segundo Chen e Han (1988), ¢ necessaria a utilizacdo de uma regra ndo associativa,
pois no concreto, como mostra a Figura 2.42, ha uma diminui¢ao de volume quando a tensao
aplicada ¢ de até cerca de 75% da tensdo de compressdo maxima. Quando a tensdo aplicada
supera este valor, o concreto tende a expandir, surgindo entdo um ponto de inflexdo. Tal

comportamento viola a regra de fluxo associado.

Figura 2.42 — Deformacio volumétrica do concreto
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Fonte: Proenga (1988).

O potencial de fluxo adotado no CDP ¢ a fung¢d@o hiperbdlica de Drucker-Prager, dada

por

G = \/(eamtanlp)z +q° —ptany (2.37)

onde:

y - angulo de dilatagdo medido no plano p-q, sujeito a alta tensdo de
confinamento;
0, - tensdo de tragdo uniaxial no ponto de falha;

€ - excentricidade.

Essa fun¢ao ¢ continua, suave e assegura que a dire¢ao do fluxo seja unica.
A superficie do potencial de fluxo ¢ definida no plano p-q (Figura 2.43),em que p é a
tensdo hidrostatica efetiva, definida pela Equacdo (2.38) e g ¢ a tensdo equivalente de Mises

efetiva, descrita na Equagao (2.39).
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Figura 2.43 — Superficie do potencial de fluxo hiperbélica
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Fonte: Kmiecik e Kaminski (2011).

1
ﬁ = — § tTCl(,'O(E) (238)
— 3 - =
g= E(S:S) (2.39)
S ¢ a parte deviatorica do tensor de tensdes efetivo, dada por
S D (2.40)

S=0+pl

Hibbitt et al. (2011) dizem que a excentricidade ¢ a taxa em que a fungdo se aproxima
da assintota. Caso este valor seja igual a zero, o potencial de fluxo tende a uma reta, assim
como no modelo classico de Drucker-Prager. Os autores descrevem um valor padrao de 0,1.
Segundo Jankowiak e Lodygowski (2005), este parametro pode ser calculado pela razao entre

a resisténcia a tragdo e a compressao do concreto (Figura 2.44).

Figura 2.44 — Parametros que definem a funcio hiperbolica
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Fonte: Hibbitt et al. (2011).
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Ja o angulo de dilatagdo ¢ quem determina a inclinacdo da superficie de falha, ao
longo do eixo hidrostatico, no plano meridional (Figura 2.44). Se este valor ¢ igual a zero, o
material ndo dilata. De acordo com Kmiecik e Kaminski (2011), ¢ possivel interpretar
fisicamente o angulo de dilatacdo como o angulo de atrito interno do concreto. Afirma ainda
que este valor esta entre 36° e 40°. Este valor vai ao encontro dos utilizados por Jankowiak e
Lodygowski (2005) e Johannsson e Reitzel (2011).

A funcido de falha do CDP ¢ entdo definida como

F= ﬁ (@ — 30D + BEP N Gmax) — ViGmax) — (7)) =0 (2.41)
sendo
Gbo/a -1
= = 2.42
Z(O-bo/o_co) -1 ( )
2GS
b= at(~pl) 1--0+a) (2.43)
_3a-K) (2.44)
T 2K.—1
onde:

Omax - Maxima tensdo principal efetiva;
o ~ ~ ~ o e
b"/gco- razdo entre a tensdo de falha do campo de tensdo de compressdo biaxial

inicial e a tensdo de falha do campo de tensdo de compressao uniaxial;
K. - razdo entre o segundo invariante de tensdo no meridiano de tracdo e o do
meridiano de compressdo, para qualquer pressao invariante “p”, quando a
maxima tensdo principal efetiva seja negativa;

(-) - Macauley bracket, definido por:

() =5 (Il +2) (.43)
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9o/ & simpl laga isténcia d0 d d
Oco € simp esmente a re acao entre a resisténcia a compressao do concreto quando

sujeito a um estado biaxial de compressao, gy, € a resisténcia quando submetido a um estado
uniaxial de compressdo, o,. E possivel obter tal pardmetro a partir dos resultados
experimentais de Kupfer (1969 apud KMIECIK; KAMINSKI, 2011). O valor padrao descrito
em Hibbitt et al. (2011) ¢ de 1,16. A Figura 2.45 mostra o estado biaxial de tensdes e a Figura

2.46 mostra a curva de Kupfer.

Figura 2.45 — Superficie de plastificacio no plano de tensdes
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Fonte: Hibbitt et al. (2011).

Figura 2.46 — Curva de Kupfer para concreto classe BS0
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Fonte: Kupfer. et al. (1979, apud JANKOWIAK; LODYGOWSKI, 2005)

Geometricamente, o parametro “K.” ¢ interpretado como a razdo da distancia entre o

eixo hidrostatico e os meridianos de compressao e de tracdo, respectivamente, no plano
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desviatérico (Kmiecik e Kaminski, 2011). Este parametro ¢ encontrado ao realizar testes
triaxiais de tensoes. O valor de “K_.” deve ser maior que 0,5 e quando igual a 1,0 o corte
transversal da superficie de falha toma a forma de um circulo, assim como na hipdtese basica
de Drucker-Prager. O valor padrao descrito por Hibbitt et al. (2011) ¢ igual a 0,666 (Figura
2.47).

Figura 2.47 — Plano desviatérico da superficie de falha
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Fonte: Hibbitt et al. (2011).

2.6 Modelagem numérica com Concrete Damaged Plasticity

Para analisar o comportamento de elementos de concreto armado modelados com o
CDP, simula-se inicialmente um ensaio de compressdo uniaxial em um corpo-de-prova
cilindrico, comparando-o com uma curva de compressdo uniaxial tedrico-experimental
definida na literatura. Posteriormente modela-se uma viga apoiada nas duas extremidades,
com o objetivo de comparar os resultados do modelo numérico com os do ensaio

experimental realizado em Alvares (1993).
2.6.1  Propriedades dos materiais

Neste topico sdo descritas as propriedades dos materiais, aco e concreto, utilizados nos
dois modelos, tanto o corpo-de-prova, quanto a viga apoiada nas extremidades. Tais
propriedades sdo baseadas nas caracteristicas dos materiais utilizados no ensaio experimental
em Alvares (1993), ja que para alcancar o objetivo da comparacio, tais variaveis devem ser as

mais proximas possiveis.
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2.6.1.1 Propriedades do ago

Para simular o comportamento mecanico do ago, admite-se uma relacao constitutiva
elastica linear até a tensdo de escoamento do aco e, a partir deste ponto, considera-se
perfeitamente pléstico, como ilustrado pela Figura 2.48, em que seus parametros médulo de
clasticidade (Es), coeficiente de Poisson (vs) € tensdo de escoamento (fyy) sdo descritos na

Tabela 2.9.

Figura 2.48 — Relacio constitutiva do aco
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Fonte: CEB-FIP (1993).
Tabela 2.9— Parametros do aco
Moédulo de Elasticidade (E) 196000 MPa
Coeficiente de Poisson (vy) 0,3
Tensio de escoamento (fyx) 420 MPa

Fonte: Elaborada pelo autor.

2.6.1.2 Propriedades do concreto

Para a analise ndo linear do concreto, utilizando o modelo CDP, é necessario o
conhecimento dos parametros da fase elastica do concreto, Modulo de Elasticidade Inicial e
Coeficiente de Poisson, além dos diagramas tensdo-deformagdo de compressdo e tracao
uniaxial e dos parametros do CDP, comentados no Topico 2.5.2.

Alvares (1993) comparou resultados experimentais de vigas apoiadas nas
extremidades com modelos numéricos desenvolvidos na ocasido. Para tais, adotou um modelo
constitutivo para carregamento proporcional proposto por Mazars.

Este modelo, assim como o CDP, baseia-se na plasticidade e dano do concreto, tanto
na tragdo quanto na compressdo. O modelo de Mazars ndo faz parte do escopo deste trabalho,

porém ¢ necessaria a citagdo ja que as propriedades do concreto utilizados nos experimentos
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de Alvares (1993) estio descritas com base nos pardmetros deste modelo (Ar, Br, Ac,
B¢ e €40)-

Em Alvares (1993) foram realizados ensaios de compressdo uniaxial e diametral, com
0 objetivo de obter os parametros de compressao e tragdo do concreto que seria utilizado no

experimento. Esses parametros sdo expostos na Tabela 2.10.

Tabela 2.10 — Parametros do modelo de Mazars

Aq 0,995
Bt 8000
Ac 0,85
B¢ 1620
€do 0,00007
Modulo de Elasticidade (E,.) 29200 MPa
Coeficiente de Poisson (v,) 0,2

Fonte: Elaborada pelo autor.

Segundo o modelo de Mazars, a lei constitutiva no caso de esfor¢o uniaxial ¢ dada por

_ . Dy (€) =0se€ < ey,
7= Eoc(1 = Du(@)e {DH(e”) *+ 0seé = ey, (2.46)
em que
€io(1—A A
Du(e) =1 Sl ~Au) i (2.47)
exp[By(€ — €qo)]
onde Ay, By, €40 = 0 e com
H=T €E=¢€ no caso de tragao
(2.48)
H=C €= —V2 V.E no caso de compressao

Sendo assim, com as equacdes acima e os parametros do concreto na Tabela 2.10, ¢

facil montar uma curva de tensao-deformagao.

Os parametros do modelo CDP utilizados no modelo sdo descritos na Tabela 2.11.
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Tabela 2.11 — Parametros utilizados para o CDP

¥ 38°
€ 0,1
K, 0,666

a”"/aw 1,16

Fonte: Elaborada pelo autor.

> Comportamento na Compressio

Os dados da curva tensdo-deformagao do concreto sao inseridos no software de forma

tabular, sendo necessario trabalhar com valores de deformagdes inelasticas, £, dados por

g =g —gll (2.49)
com
g5 = % (2.50)
onde:

¢l - deformacao elastica considerando a rigidez inicial;

E,. - modulo de elasticidade inicial do concreto.

O diagrama tensdo-deformacdo de compressdo uniaxial, resultado da utilizagdo das
Equacgdes (2.46), (2.47) e (2.48) e dos parametros da Tabela 2.10, esta ilustrado na Figura
2.49.

Figura 2.49 — Diagrama tensao-deformacao de compressio uniaxial
25

Tensao (MPa)

[0}

0
0,00E+00 2,00E-03  4,00E-03 6,00E-03 8,00E-03 1,00E-02 1,20E-02

Deformacao
Fonte: Elaborada pelo autor.
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A Tabela 2.12 resume os dados utilizados na caracterizagao do concreto a compressao.

Tabela 2.12 — Caracterizacdo do concreto a compressao

o, (MPa) E gin d.
0,00 0,00 0,00 0,00
7,23 2,47E-04 0,00 0,00
12,05 4,95E-04 | 8,22E-05 0,00
15,77 742E-04 | 2,02E-04 0,00
18,57 9,90E-04 | 3,54E-04 0,00
21,99 1,48E-03 | 7,32E-04 0,00
23,30 1,98E-03 | 1,18E-03 0,00
23,22 2,47E-03 | 1,68E-03 0,00
22,26 2,97E-03 | 2,21E-03 0,04
20,77 3,46E-03 | 2,75E-03 0,11
19,02 3,96E-03 | 3,31E-03 0,18
17,17 4,45E-03 | 3,87E-03 0,26
14,44 520E-03 | 4,70E-03 0,38
11,94 5,94E-03 | 5,53E-03 0,49
9,78 6,68E-03 | 6,35E-03 0,58
7,96 742E-03 | 7,15E-03 0,66
6,47 8,17E-03 | 7,95E-03 0,72
5,26 8,91E-03 | 8,73E-03 0,77
4,30 9,65E-03 | 9,50E-03 0,82
3,55 1,04E-02 | 1,03E-02 0,85
1,46 1,53B-02 | 1,53E-02 0,94
1,08 4,01E-02 | 4,01E-02 0,95

Fonte: Elaborada pelo autor.
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> Comportamento na Tracio

Diferentemente do comportamento na compressao, nao se pretende considerar o trecho
descendente do diagrama tensdo-deformagdo na tragdo uniaxial (Figura 2.41). Assim, admite-
se que se o valor da tensdo ultrapassar o valor da tragdo maxima elastica, o elemento falha.
Determina-se o valor da tragdo maxima elastica seguindo as instru¢des da NBR 6118:2014,

ou seja,

feom =035’ =244 MPa 2.51)

onde:

fer - resisténcia a compressao caracteristica (seguindo o diagrama da Figura 2.49,
23,20 Mpa);

f et - TESISténcia a tragdo meédia do concreto.

No entanto, para avaliar o comportamento do elemento estrutural corretamente até a
sua capacidade ultima, ¢ necessario utilizar o diagrama ilustrado n Figura 2.50, em que sdo
adicionados dois pontos além da tensdo maxima eldstica de tragcdo, permitindo que cada
elemento finito que chegar a tensdo maxima continue se deformando, simulando uma abertura
de fissura, porém ja com o dano bastante elevado, diminuindo sua rigidez de forma que sua

contribuicao na resisténcia dos esforcos seja insignificante.

Figura 2.50 — Diagrama tensao-deformacao de traciao uniaxial
3

2.5

15

Tensiao (MPa)

0.5

0 0.05 0.1 0.15 0.2
Deformacao

Fonte: Elaborada pelo autor.
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Os dados da curva tensao-deformacao de tragdo uniaxial do concreto sao inseridos no

software de forma tabular, sendo necessario trabalhar com valores de deformacdes de

fissuracdo, &6, dados por
t

Bk =& — el
com
sel — Ot
ot — E
Oc

A Tabela 2.13 resume os dados utilizados na caracterizagao do concreto a tragao.

Tabela 2.13 — Caracterizacio do concreto a tracio

o, (MPa) € Er dq
0,00 0,00 0,00 0,00
2,44 8,36E-05 0,00 0,00

8,55E-02 5,00E-03 | 5,00E-03 0,98

2,44E-02 0,38 0,38 0,99

Fonte: Elaborada pelo autor.

2.6.2 Malha de elementos finitos

(2.52)

(2.53)

O elemento finito adotado nos dois modelos ¢ identificado como C3D8 (Continuum

3D, 8 nodes) e ¢ um hexaedro, também denominado como Brick pelo programa, pertencente a

familia 3D Stress (Figura 2.51).
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Figura 2.51 — Elemento C3D8 (Continuum 3D, 8 nodes)
Z A

Fonte: Adaptado de Hibbitt et al. (2011).

Segundo Liu e Quek (2003), o resultado de simulagdes utilizando elementos
hexaédricos ¢ mais preciso do que com elementos tetraédricos, porém ¢ mais dificil a geragao
de malhas em geometrias mais complexas. Como o sistema modelado tem forma simples, a
escolha de um elemento hexaédrico para a simulacao ¢ conveniente.

Para a geracdo da malha de elementos finitos, utiliza-se o gerador do Abaqus/CAE®.
Adota-se um tamanho global aproximado de 1,0 cm para os elementos, considerado suficiente
para conceber resultados satisfatorios. A técnica utilizada para a geragdo da malha ¢ chamada
de Structured.

Esta técnica gera malhas estruturadas a partir de malhas pré-definidas de elementos
simples, como um quadrado ou um cubo (Figura 2.52). Esta técnica d4 um maior controle
sobre a malha, porém a maior parte dos solidos tem formas muito complexas para utilizar as

malhas pré-estabelecidas.

Figura 2.52 — Padroes de malhas estruturadas em duas dimensdes

o B
an B

Fonte: Adaptado de Hibbitt et al. (2011).
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2.6.3  Compressdo uniaxial no corpo-de-prova
2.6.3.1 Geometria, condi¢oes de contorno e malha

O cilindro modelado possui 15,00 cm de diametro e 30,00 cm de comprimento,
dimensdes usuais para corpos-de-prova. A Figura 2.53 ilustra a geometria, a malha e as

condi¢des de contorno do modelo.

Figura 2.53 — Geometria, malha e condi¢coes de contorno do corpo-de-prova
z

t,. [

Fonte: Elaborada pelo autor.

Como condi¢des de contorno, tem-se que, na base, a translacdo do modelo ¢ restrita
para a "direcdo Z", ou seja, na direcao de sua maior dimensao. J& no topo do modelo, aplica-
se um deslocamento prescrito também na "dire¢do Z". E necessario que a solicitagdo seja um
deslocamento, pois s6 assim € possivel verificar o trecho descendente do diagrama tensdo-
deformacao.

Durante o processamento, a solicitacao ¢ inserida de forma incremental. Assim, nao
importa o valor da solicitagcdo inserido, pois, no final, basta ver o incremento que o modelo

chegou até sua suposta falha.
2.6.3.2 Analise dos resultados

As condi¢des de contorno impostas no modelo resultam em uma distribuicdo de
tensdes uniformes e uniaxiais em todo o corpo-de-prova, ja que nao ha nem solicitacdo nem
restricdes nas demais diregdes. Tal configuracao permite que seja avaliado o comportamento
do concreto sujeito a compressdo uniaxial, comparando o diagrama tensdo-deformacgdo de
qualquer n6 do modelo, com o diagrama advindo do modelo de Mazars. A Figura 2.54 ilustra

esta comparacao.
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Figura 2.54 — Comparacao dos diagramas de tensao-deformacao resultante da analise e teorico

25
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=
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0
0 0.005 0.01 0.015 0.02

Deformacao
Fonte: Elaborada pelo autor.

Como esperado, o comportamento do modelo numérico sob compressao uniaxial esta
muito semelhante ao tedrico, mostrando que os parametros de deformagdo inelastica e dano

inseridos como propriedades do material estdo adequados.
2.6.4  Viga Apoiada nas duas extremidades
2.6.4.2 Geometria, condi¢oes de contorno e malha

O modelo consiste em uma viga com se¢do transversal retangular, sendo a largura
igual a 12,0 cm e a altura igual a 30,0 cm. O comprimento total da viga ¢ de 2,60 m sendo que
os apoios estdo situados a 10,0 cm das extremidades, resultando em um vao livre de 2,40 m.
As solicitacdes sdo aplicadas na face superior da viga e nos dois tercos do vao livre. Ja
deslocamento ¢ medido na face inferior da viga, no centro do vao livre.

A Figura 2.55 ilustra a geometria do modelo.
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Figura 2.55 — Geometria e armacao do modelo
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Fonte: Adaptado de Alvares (1993).

Quanto a armacao da viga, sdo dispostas longitudinalmente cinco barras de 10 mm de
didmetro na parte inferior, sendo trés barras localizadas na primeira camada e duas na
segunda, distante 3 cm da primeira.

Como armadura transversal, estribos de dois ramos e didmetro de 5 mm sdo
distribuidos a cada 12 cm ao longo do comprimento da viga. Na parte superior da viga, sdo
dispostas duas barras de 5 mm de didmetro, para servir de guias para a armadura transversal.

As solicitagdes sdo aplicadas como deslocamentos impostos, na direcdo da altura da
viga, € os apoios sdo simulados a partir da restricdo a translagdo, também na direcdo da altura

da viga. A Figura 2.56 ilustra a configuracdo da malha gerada e as condi¢des de contorno

utilizadas.

Figura 2.56 - Malha e condicdes de contorno da viga

Fonte: Elaborada pelo autor.
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A amadura ¢ inserida como elemento de viga. Tal elemento ¢ definido por uma barra
unidimensional, com sua rigidez associada as propriedades mecanicas de uma secao
transversal, a qual ¢ considerada plana mesmo apos a deformacao da barra. Estas deformagdes
consistem em alongamento axial, mudanca da curvatura (flexao) e tor¢ao.

A secdo transversal das barras de armadura ¢ considerada circular, com didmetro igual
ao seu didmetro nominal. Assim, as rigidezes a flexdo e a tor¢ao sdao baixas, sendo
predominante a deformacao axial da barra.

Afigura 2.57 ilustra a disposi¢ao da armadura no modelo da viga.

Figura 2.57 — Disposi¢do da armadura no modelo da viga

Fonte: Elaborada pelo autor.

A liga¢do entre as barras de armadura e os sélidos que simulam o concreto, ¢
considerada perfeita e realizada a partir de uma técnica chamada "embedded elements". Nessa,
sdo definidos elementos que serdo embutidos e elementos que serdo hospedeiros. Quando um
n6 do elemento embutido se encontra dentro de um elemento hospedeiro, os graus de
liberdade de translagdo do elemento embutido sdo eliminados e passam a ter uma ligacao
forcada com os valores interpolados dos graus de liberdade correspondentes no elemento

hospedeiro. A Figura 2.58 ilustra a referida técnica.
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Figura 2.58 — Técnica "embedded elements"

- - -

L ] Nodes on the host elements
0 Nodes on the embedded elements
Edges ol the host elements
- === Edges ol the embedded elements

Fonte: Hibbitt et al. (2011).

2.6.4.2 Analise dos resultados

Para analisar o modelo numérico desenvolvido, compara-se a curva da forca aplicada
versus o deslocamento no meio do vao com o experimento feito em Alvares (1993). Tal

comparacao esta ilustrada na Figura 2.59.

Figura 2.59 — Curvas For¢a x Deslocamento
60

50 - P
2
e - idesl.
=
=
830 .
= ——Experimental
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g% — Abaqus - CDP
=

10

0 f T T T 1

0.00 2.00 4.00 6.00 8.00 10.00 12.00 14.00

Deslocamento no meio do vao (mm)

Fonte: Elaborada pelo autor.

Verifica-se que a curva do modelo numérico desenvolvido no Abaqus® utilizando o
modelo CDP ¢ similar & curva experimental, sendo que no inicio a viga se mostrou um pouco

mais rigida, e, no final, ligeiramente menos resistente.
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Em Pituba (2003), esta mesma viga foi analisada utilizando o modelo de dano
proposto pelo proprio autor. Percebe-se que no inicio a curva se aproxima bastante do modelo
com CDP, porém o dano se propaga de uma forma diferente, tornando o formato das curvas
diferente.

Na Figura 2.60 ¢ possivel avaliar a evolu¢do do dano de tracdo da viga e com isso
prever a propagacdao das fissuras no elemento analisado, ja que este tipo de dano esta
diretamente ligado com a perda de resisténcia a tracdo do elemento finito, que no caso dos

materiais frageis, como o concreto, acontece justamente pelo aparecimento das fissuras.

Figura 2.60 — Propagacio do dano d; com diferentes carregamentos

Y Figura | Forca Aplicada
(a) 25 kN
1 (b) 39 kN
LN-— () 45 kN
x (d) 48 kN

Fonte: Elaborada pelo autor.

Como descrito por Alvares (1993) em seu texto, as primeiras fissuras a aparecerem sao
no tramo central da viga, sendo que essas tendem a evoluir na vertical. J4 nos tercos externos
da viga, entre o apoio e a carga concentrada, surgem fissuras inclinadas devido a presenga do
cisalhamento. A Figura 2.61 ilustra como sdo previstas as fissuras para este tipo de viga, sob

estas condi¢odes de contorno.
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Figura 2.61 — Fissuras previstas para o caso estudado
P

PASAREN \\\1

Fonte: Elaborada pelo autor.

Com base nos resultados, considera-se que o modelo CDP do Abaqus® simula

adequadamente este elemento de concreto armado, considerando os parametros utilizados.
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3 DESENVOLVIMENTO E ANALISES DE UM MODELO DE BIELAS E
TIRANTES TRIDIMENSIONAL

Nesta se¢ao ¢ desenvolvido e estudado um modelo de bielas ¢ tirantes tridimensional
baseado no modelo plano elaborado em Guillou (2011), ilustrado pela Figura 2.30, e realizada
a comparacao entre os resultados destes dois modelos.

As analises sdo realizadas com o auxilio do software da Autodesk®, Robot Structural
Analysis (RSA), tal qual, permite a modelagem de trelicas tridimensionais com facilidade,

além das varias opcdes graficas de saida de resultados.
3.1 Desenvolvimento do modelo

Neste trabalho, opta-se por desenvolver um modelo tridimensional baseado no modelo
plano. Tal abordagem consiste em replicar varios planos iguais e liga-los por barras
transversais formando uma treli¢a tridimensional.

Primeiramente, refaz-se o modelo plano descrito em Guillou (2011) no software RSA
e se comparam os resultados, ilustrados na Figura 3.1. Observa-se que os esforcos nas barras
sao semelhantes, sendo a diferenga irrelevante, consequente da locacao dos ndés, devido ao

arredondamento de casas decimais.

Figura 3.1 — Comparacio dos esforcos, em kN, dos modelos planos. A esquerda o modelo no
RSA. A direita 0 modelo estudado em Guillou (2011)
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Fonte: Guillou (2011)

Percebe-se que existem seis barras a mais no modelo deste trabalho. Isso acontece

porque, para processar corretamente no RSA, ¢ necessario garantir a configuracdo de uma
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trelica isostatica. Porém, estas novas barras sdo apenas de compatibilizacdo e ndo influenciam
nos esforgos na trelica plana.

Replica-se, entdo, o modelo plano, formando quatro trelicas paralelas, com 20,0 cm de
afastamento entre as mesmas. Criam-se barras de ligacdo entre as treli¢as planas, formando a

trelica espacial ilustrada na Figura 3.2.

Figura 3.2 — Modelo de bielas e tirantes espacial

Fonte: Elaborada pelo autor.

Apesar do grande numero de barras e nos, e da dificuldade de ilustrar o modelo em
figuras, o conceito do modelo ¢ simples. Em cada n6 existe uma barra transversal ligando uma
trelica plana a outra, além de duas barras diagonais. Utilizando-se apenas uma barra na
diagonal torna o modelo assimétrico, o que ¢ indesejado.

Apesar de em Guillou (2011) terem sido analisados blocos com vérias alturas, neste
trabalho ¢ apenas estudado o bloco com 60,0 cm de altura, comparando os resultados da
trelica tridimensional com os da treli¢a plana e dos esfor¢os obtidos a partir da propria analise
elastica em elementos finitos.

Os parametros que determinam a geometria dos modelos sdo os angulos entre as bielas
e os tirantes (0, 0, e 03), a distincia entre a biela BT e a superficie inferior (d1) e a distancia
do tirante T1 e a superficie superior (d2), conforme a Figura 2.30. Os valores de tais

parametros para o bloco de 60,0 cm de altura sao descritos na Tabela 3.1.
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Tabela 3.1 — Parametros geométricos do modelo de bielas e tirantes

h (cm) 0, 0, 0; d1 (cm) d2 (cm)

60,00 62,57° 60,2° 72,86° 3,6 7,3

Fonte: Elaborada pelo autor.

Como a trelica espacial ¢ composta por quatro treligas planas, para efeito de
demonstracdo dos resultados, nomearam-se tais trelicas de A, B, C e D, sendo A e D as

trelicas das extremidades e B e C as treligas proximas ao centro do modelo espacial.
3.2 Analise do modelo

Para analisar e avaliar o modelo tridimensional desenvolvido neste trabalho,
comparam-se os esfor¢os deste modelo com os esforcos encontrados na treliga plana
desenvolvida em Guillou (2011).

A Figura 3.3 ilustra os esforcos encontrados nos planos A e D da trelica espacial,

enquanto que a Figura 3.4 os esforgos encontrados nos planos B e C.

Figura 3.3 — Esforcos normais, em kN, nos planos A e D da trelica.
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Fonte: Elaborada pelo autor.
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Figura 3.4 — Esforcos normais, em kN, nos planos B e C da trelica.
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Fonte: Elaborada pelo autor.

Observa-se que, neste modelo, as barras que serviam apenas como compatibilizagdo,
agora estdo transferindo esforcos. Tal efeito ocorre porque estas barras possuem nds em
comum com as barras horizontais que ligam as treligas planas. Percebe-se que nestas barras,
os esfor¢os, quando de tragdo, sdo insignificantes e quando de compressao, sdo relativamente
baixos, quando comparados aos demais esfor¢os e com a propria resisténcia a compressao do
concreto.

No entanto, analisando as barras de travamento em diagonal, utilizadas para ligar as
trelicas planas, verificam-se esforcos de tracao consideraveis. A Figura 3.5 mostra os esforgos
das barras em diagonal no plano horizontal superior, a Figura 3.6 no plano horizontal médio e

a Figura 3.7 no plano horizontal inferior da treliga.

Figura 3.5 — Esforcos, em kN, nas barras de travamento diagonais no plano horizontal superior
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Fonte: Elaborada pelo autor.
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Figura 3.6 — Esforcos, em kN, nas barras de travamento diagonais no plano horizontal médio
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Fonte: Elaborada pelo autor.

Figura 3.7 — Esfor¢os, em kNN, nas barras de travamento diagonais no plano horizontal inferior
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Fonte: Elaborada pelo autor.

Decompondo os esforgos das barras na dire¢ao paralela as trelicas planas, verifica-se
que os valores sdo consideraveis e devem ser somados aos esforcos dos tirantes T1 e T2 e
biela BT. A parcela destes esforcos na direcdo perpendicular aos planos analisados pode ser
descartada, pois o detalhamento do bloco de concreto armado deve ser realizado utilizando a
mesma armadura nas duas dire¢des.

Os parametros a serem comparados sao os esfor¢os nos tirantes T1 e T2 e da biela BT.

A Tabela 3.2 mostram os valores dos esforgos de forma resumida.
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Trelica T1 (kN) T2 (kN) | BT (kN)

A 72,15 47,53 -121,11

B 131,18 36,32 -153,38

C 131,18 36,32 -153,38

D 72,15 47,53 -121,11
Barras diagonais 0,12 108,72 29,99
Total 406,78 276,42 -518,99

Fonte: Elaborada pelo autor.

A soma dos esfor¢os encontrados nas quatro trelicas paralelas e das componentes dos

esfor¢os encontrados nas barras diagonais ¢ comparada aos valores encontrados nas treligas

planas e aos valores derivados das analises elasticas em elementos finitos, encontrados a partir

da média dos diagramas de tensdes (Guillou, 2011). A Tabela 3.3 mostra esta comparagao.

Tabela 3.3 — Comparacio entre os esforcos dos modelos

Modelo T1 (kN) | T2 (kN) | BT (kN)
Tridimensional 406,8 276,4 -519,0
Plano (Guillou, 2011) 408,8 2753 -518,9
Resultante das analises elasticas 269,5 246,6 -272,8

Fonte: Elaborada pelo autor.

Ja na Tabela 3.4 ¢ possivel comparar a relagdo entre os esforgos nos modelos de bielas

e tirantes, espacial e plano, e os esforgos resultantes das tensdes elasticas.

Tabela 3.4 — Comparacao entre as relacoes dos modelos de bielas e tirantes e
as resultantes da analise elastica

Modelo T1 T2 BT
Tridimensional 1,51 1,12 1,90
Plano (Guillou, 2011) 1,52 1,12 1,90

Fonte: Elaborada pelo autor.

Apo6s andlise do modelo, percebem-se diferengas minimas entre os esforcos, ndo

justificando assim, a utilizacdo do modelo tridimensional proposto. Tal constatagdo ratifica
uma boa aproximagdo para o modelo plano, a0 mesmo tempo em que a previsao de um

modelo tridimensional a partir dele ndo ¢ adequado. Isso sugere que outros tipos de modelos
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espaciais devem ser estudados a partir de novas abordagens nao contempladas no presente

trabalho.
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4 DIMENSIONAMENTO E DETALHAMENTO DO BLOCO ESTUDADO

Ja que o modelo de bielas e tirantes tridimensional desenvolvido na Se¢do 3 mostrou
resultados muito préximos ao do modelo plano desenvolvido em Guillou (2011), faz-se o
dimensionamento do bloco com base neste ultimo, por praticidade. Para fins comparativos, o
mesmo bloco ¢ também dimensionado de forma analoga aos blocos sobre uma estaca, como
descrito na Subsegao 2.3.

Para o dimensionamento dos blocos sao utilizados os mesmos parametros do modelo

numérico analisado em Guillou (2011). A Tabela 4.1 expde os dados utilizados.

Tabela 4.1 — Parametros dos elementos dimensionados

Dim. Pilar 15x80 cm
Dim. Bloco 110x110x60 cm
Carga 2000 kN
fox 30 MPa
fy 500 MPa
Ve 1,4
Ys 1,15

Fonte: Elaborada pelo autor.
4.1 Dimensionamento analogo aos blocos sobre uma estaca
Este dimensionamento consiste em verificar a resisténcia a compressao e calcular a
armadura para combater aos esforcos de fendilhamento, a partir do método simplificado de

Langendonck. Calcula-se, ainda, a armadura principal por analogia ao modelo de consolos

curtos.

4.1.1  Resisténcia a compressao

Considerando a regido de aplicacdo da carga em um estado de confinamento, verifica-

se a resisténcia do bloco a compressdo excessiva a partir das Equagdes (2.17) e (2.18):

20,625-110 3 kN Fok kN
—ta0 13 =295 3S33 T =707—

faa =27 13-= [T1580 14 m Ve cm?

Ry =A. - 5 =15-80-2,95 = 3540,00 kN
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3540,00 kN > 2000 kN - R, > S,

E verificado, entdo, que segundo o método simplificado de Langendonck o bloco

possui capacidade resistente superior ao carregamento aplicado.
4.1.2  Armadura de fendilhamento

A armadura necessdria para resistir ao fendilhamento ¢ calculada seguindo as

Equagdes (2.19) e (2.21):

a 15
Fy=073- (1 - ;") .5, =03 (1 - m) . 2000 = 518,18 kN

4 _Fe_51818 o,
1= Fa s0/L15 ™

E importante ressaltar que esta armadura nio depende da altura do bloco, e advém

apenas da relacdo entre a largura do pilar e a largura do bloco na dire¢ao analisada.
4.1.3  Armadura principal
Utilizando a Equac¢ao (2.23), calcula-se a armadura principal do bloco:

_Fd 1 (Ap—Ae) 2000 1 (80 — 15)
2T 2dfyy 4 2 (60-173)435 4

= 7,09 cm?

Observa-se que para determinar a altura util (d), considera-se a distancia do eixo das
armaduras até a face do bloco, utilizado para o desenvolvimento do modelo de bielas e

tirantes (d2 = 7,30 cm).
4.2 Dimensionamento do bloco com o0 modelo de bielas e tirantes
4.2.1 Dimensionamento dos tirantes

O dimensionamento dos tirantes ¢ feito de forma imediata, aplicando os esfor¢os encontrados

na andlise da treliga, ilustrados na Figura 3.1, na Equagao (2.1):

Fye _ 406,61

— 2
foa  50/1,15 9,35 cm

Age =
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For 276,41
fya 50/1,15

Ay = = 6,36 cm?
onde Ag;; € a armadura necessaria para o tirante T1 e Ay, € a armadura necessaria

para o tirante T2.
4.2.2  Verifica¢ao dos nos

Admite-se que o né N2 ¢ continuo, ja que esta localizado em uma regido que permite a
mudanga suave da dire¢do das tensdes. O nd N1 € do tipo singular-CCC e os n6és N3 e N4 sdo
do tipo singular-CCT.

Os nos sao verificados de acordo com os coédigos normativos NBR 6118
(ASSOCIACAO BRASILEIRA DE NORMAS TECNICAS, 2014), CEB-FIP (COMITE
EURO-INTERNATIONAL DU BETON , 1993), ACI 318-05 (AMERICAN CONCRETE
INSTITUTE, 2005) e CSA-A23.3 (CANADIAN STANDARDS ASSOCIATION, 2004).
Considerando que o n6 N1 ¢ limitado apenas por bielas e apoios € 0os nos N3 e N4 sdo regides
com ancoragem de tirantes em apenas uma dire¢do, os valores dos coeficientes f3;,, utilizados

para cada n6 de acordo com as normas sao dispostos na Tabela 4.2.

Tabela 4.2 — Coeficiente f,, utilizado para cada né e de acordo com cada

norma
Né ACI CEB CSA NBR
N1 1,00 0,85 0,85 0,85
N3 e N4 0,80 0,6 0,75 0,72

Fonte: Elaborada pelo autor.

Com estes coeficientes sdo calculadas as resisténcias efetivas de cada nd, de acordo

com cada norma;

ACI , kN
ennv:t = 0858, f'.-¢$=1085-1,00-3,00-0,75 =191 p

3 kN

] = 0,85 [1 30 1,49
fcd_ ’ 4 cm?2

_ Jae 3 _
2501 1,5

S8 = o [1 - 50

CSA , kN
et = 0,60 By~ f'c =0,60-085-3,00 =153 —;
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fk 30 3 kN
c%%zl = :Bn ’ [ 220] fcd 0,85 - [1 _m — =16

1,4 cm?

kN
A=A, =085-B, . ¢=08508-3,00- 075—1537

fek 30
S = £ = B [1- 25| fea = 06 |1 o5

kN
S = f554,=060-B,f.=060-0,75" 300—1357

fur
58 = 850 = B 1~ 555 fea = 072 [1‘250] L4 cm?

A Tabela 4.3 resume as resisténcias efetivas dos nés de acordo com os quatro coédigos

normativos.
Tabela 4.3 — Resisténcia efetiva a compressao dos nés
Resisténcia efetiva - £, (kN/cm?)
N6
ACI CEB CSA NBR
N1 1,91 1,49 1,53 1,60
N3 e N4 1,53 1,06 1,35 1,36
Fonte: Elaborada pelo autor.
42.2.1 NONI

Este n6 possui quatro faces a serem verificadas. A primeira ¢ a face de aplicagdao da
carga, em que a espessura ¢ igual a largura do pilar. A segunda face a ser verificada ¢ a
solicitada pela biela transversal. A espessura desta ¢ o dobro da distancia da biela BT a face
inferior do bloco (d1 = 3,60 cm). A terceira e quarta faces sdo as limitadas pela biela B1. Ja
que o modelo ¢ simétrico, sabe-se que estas duas faces possuem espessuras iguais,

encontradas a partir da Equacao (2.10):

a0 15
=—-sen¢p+b-cos¢p =—-5en62,57°+ 2-3,6 - cos62,57° = 10,0 cm

WSl 2 2

As areas das faces sao determinadas multiplicando-se a espessura pelo comprimento

do pilar (80,00 cm). Assim, para esta regido nodal, desconsidera-se qualquer contribuicao de
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resisténcia das regides do bloco que estdo fora da projecao do pilar, limitando de forma

conservadora a resisténcia do no.

A resisténcia de cada face da regido nodal ¢ calculada a partir da Equagdo (2.3),

multiplicando-se a resisténcia efetiva pela area da face a ser analisada. A Tabela 4.4 resume

os dados de calculo, assim como as resisténcias e solicitacdes das faces do no N1.

Tabela 4.4 — Resisténcias das faces do n6 N1

Face 1 Face 2 Faces 3 e 4
Espessura (cm) 15,0 7,2 10,0

Area (cm®) 1200,0 | 576,0 800,0
ACI | 2292,0 | 1100,2 1528,0
e CEB | 1788,0 | 8582 1192,0
Ruar (kN) CSA | 1836,0 | 8813 1224,0
NBR | 19200 | 921,6 1280,0
Solicitagdo - S,,.; (KN) 2000,0 | 5189 1126,6

Fonte: Elaborada pelo autor.

Nota: Os valores em vermelho sdo inferiores aos esfor¢os encontrados no modelo de bielas

e tirantes

Observa-se que para a Face 1, na qual se aplica a carga, apenas os valores obtidos a

partir do procedimento descrito no ACI 318 (AMERICAN CONCRETE INSTITUTE, 2005)

sdo maiores que a solicitacdo. Logo, caso o dimensionamento esteja sendo realizado

utilizando algum dos outros codigos, ¢ necessario aumentar a resisténcia caracteristica do

concreto ou utilizar armadura de cintamento. A Tabela 4.5 mostra qual a resisténcia

caracteristica do concreto seria necessaria para cada um dos textos normativos.

Tabela 4.5 — Resisténcia caracteristica necessaria para o né N1

Norma

S (MPa)

ACI

30

CEB

34

CSA

33

NBR

32

Fonte: Elaborada pelo autor.
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4222 NON3

Nesta regido nodal devem ser verificadas trés faces. A primeira ¢ a face de aplicagdo
da carga, sendo a espessura desta igual a um quarto do comprimento do pilar (20,0 cm). A
segunda face ¢ a limitada pelo tirante T2, e sua espessura ¢ duas vezes a distancia do tirante a
face superior do bloco (d1 = 7,3 cm). A terceira face ¢ limitada pela biela B2, na qual a

espessura ¢ encontrada a partir da Equacao (2.11):

We3 = [, - senf + w; - cos8 = 20 - sen60,2° + 2 - 7,3 - c0s60,2° = 24,6 cm

As éreas das faces sdo determinadas multiplicando-se a espessura pela largura do pilar
(15,00 cm). Interessante ressaltar que em termos de profundidade, apesar da face limitada pela
biela estar concentrada apenas na largura do pilar, a armadura ¢ distribuida por todo o bloco e,
portanto, esta regido nodal se torna incoerente. Esta ¢ uma das limitagdes de se analisar um
elemento de volume por um modelo plano.

A resisténcia de cada face da regido nodal ¢ calculada a partir da Equacdo (2.9),
multiplicando-se a resisténcia efetiva pela area da face a ser analisada.

A Tabela 4.6 resume os dados de calculo, assim como as resisténcias e solicitagdes das

faces do n6 N3.

Tabela 4.6 - Resisténcias das faces do né N3

Face 1 Face 2 Face 3

Espessura (cm) 20,0 14,6 24,6

Area (cm?) 300,0 219,0 369,0

ACI 459,0 335,1 564,6

NP CEB 318,0 232,1 391,1
Resisténcia -

R,;3 (KN)

CSA 405,0 295,7 498,2

NBR 408,0 2979 501,8

Solicitacio - S, (kN) 500,0 | 2764 | 5713

Fonte: Elaborada pelo autor.

Nota: Os valores em vermelho sdo inferiores aos esfor¢os encontrados no modelo de
bielas e tirantes

Observa-se que para nenhum codigo normativo esta regido nodal possui resisténcia

superior a solicitacdo. Da mesma forma que no né N1, a solugdo seria aumentar a resisténcia



92

caracteristica do concreto. A Tabela 4.7 mostra os valores necessarios para cada codigo

normativo.

Tabela 4.7 — Resisténcia caracteristica necessaria para o né N3

Norma Ser (MPa)
ACI 33
CEB 53
CSA 38
NBR 38

Fonte: Elaborada pelo autor.

Verifica-se que para o CEB-FIP (COMITE EURO-INTERNATIONAL DU BETON,

1993) a resisténcia caracteristica necessaria ¢ muito maior do que para os demais codigos.

4223 NoON4

Apesar deste no ser do tipo CCT, ele ¢ diferente do ndé N3, pois o tirante ndo ancora na
regido nodal, e sim passa direto. Neste caso, o equilibrio do né acontece pela diferenca de

esfor¢os que ocorre no tirante, como ilustra a Figura 4.1.

Figura 4.1 — Equilibrio do n6 N4

C

Fonte: American Concrete Institute (ACI 318, 2005).

Faz-se entdo uma adaptacdo da regido nodal, em que uma das faces estard sujeita ao
esfor¢o equivalente a diferenga entre os esforcos do tirante a montante e a jusante do no,

como ilustra a Figura 4.2.

Figura 4.2 — Equilibrio do né N4 adaptado

C
’
’
’
’

£,

A T1-T2
i
]
)
1C

Fonte: American Concrete Institute (ACI 318, 2005).
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Assim sendo, as espessuras das faces desta regido nodal sdo calculadas da mesma
forma que no n6 N3. A Tabela 4.8 resume os dados de célculo das resisténcias das faces do n

N4.

Tabela 4.8 — Resisténcias das faces do no N4
Face 1 Face 2 Face 3

Espessura (cm) 20,0 14,6 23,4

Area (cm?) 300,0 219,0 351,0

ACI 459,0 335,1 537,0

e A CEB 318,0 232,1 372,1
Resisténcia -

Rnd4 (kN)

CSA 405,0 295,7 473,9

NBR 408,0 2979 477,4

Solicitacio - S, (KN) 500,0 | 164,1 | 5262

Fonte: Elaborada pelo autor.

Nota: Os valores em vermelho sdo inferiores aos esforcos encontrados no modelo de
bielas e tirantes.

Assim como no n6 N3, esta regido nodal ndo possui resisténcia superior a solicitag@o
de célculo, para nenhum dos codigos normativos aplicados neste trabalho. Os valores das
resisténcias caracteristicas necessarias para cada codigo normativo sdo iguais aos do n6 N3 e

estao dispostos na Tabela 4.7.
4.2.3  Verificagdo das bielas

As bielas sdo idealizadas como radiais, em que proximo a face do bloco ou da
aplicacdo da carga suas areas sdo menores, com tensdes mais elevadas, enquanto que no
centro do bloco, as areas sdo maiores € as tensoes mais suaves. Assim, as menores areas das

bielas serao iguais as areas das faces dos seus respectivos nos, resumidas na Tabela 4.9.

Tabela 4.9 — Menores areas das bielas
Biela B1 B2 B3

Area - A, (cm®) 800,0 369,0 351,0

Fonte: Elaborada pelo autor.

As resisténcias efetivas das bielas pelo ACI 318 (AMERICAN CONCRETE
INSTITUTE, 2005), CEB-FIP (COMITE EURO-INTERNATIONAL DU BETON, 1993) e
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NBR 6118 (ASSOCIACAO BRASILEIRA DE NORMAS TECNICAS, 2014) sio iguais para

as bielas B1, B2 e B3. Considerando que as bielas estdo em regides fissuradas com armaduras

transversais, na Tabela 4.10 apresenta-se o valor do coeficiente [ para cada codigo

normativo.

Tabela 4.10 — Coeficiente S utilizado para cada biela e de acordo com cada norma

6 N ACI CEB NBR
B1
B2 0,75 0,6 0,72
B3

Fonte: Elaborada pelo autor.

Para determinar as resisténcias efetivas pelo ACI 318 (AMERICAN CONCRETE

INSTITUTE, 2005) utiliza-se a equagdo (2.4). J4 para o CEB-FIP (COMITE EURO-
INTERNATIONAL DU BETON, 1993) ¢ NBR 6118 (ASSOCIACAO BRASILEIRA DE

NORMAS TECNICAS, 2014), utiliza-se a equagdo (2.5).

ACI _ fACI _ fACI
cu,B1 — Jcu,B2 = Jcu,B3

CEB _ f£CEB _ fCEB _,8 .
cu,Bl1 — Jcu,B2 — Jcu,B3 — Fn
NBR _ fNBR _ £NBR _ﬁ .
cu,Bl1 — Jcu,B2 — Jcu,B3 — Fn

fck
250

fck
250

2| fea =06 [“m

kN
=085 B f'cp=085-075-300-0,75 = 144—

] 3 106 kN
1,5 cm?
3 kN

]de_072 [1_250 12~ 1302

Para a norma canadense CSA-A23.3 (CANADIAN STANDARDS ASSOCIATION,

2004), a resisténcia efetiva da biela varia com a deformacdo de tragdo na dire¢do

perpendicular a biela (g;), que, por sua vez, depende do angulo entre a biela e o tirante.

Utiliza-se a equagdo (2.7) para o célculo do parametro €; de cada biela.

€1p1 = & + (& + 0,002) - cotg?d =

€182 = & + (& +0,002) - cotg?0 =

500

1,15

500

1,15

210000

500

1,15

210000

500

1,15

210000

{

210000

+ 0,002) “cotg?62,57° =3,17-1073

+ 0,002) - cotg?60,2° = 3,40 - 1073
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500 500

€183 = & + (& +0,002) - cotg?0 = =2 4 ( LS 0,002> - cotg?72,9° = 2,46 - 1073

210000 210000

Os valores do parametro &; para cada biela sdo mostrados na Tabela 4.11.

Tabela 4.11 — Parimetro £; de cada biela

Biela &
B1 0,00317
B2 0,00340
B3 0,00246

Fonte: Elaborada pelo autor.

Utilizando a Equacao (2.6), calcula-se a resisténcia efetiva de cada biela, de acordo

com a norma canadense CSA-A23.3 (CANADIAN STANDARDS ASSOCIATION, 2004):

CSA = ¢ - fe = 0.60 - 3,00 =1 34—kN
cwBl %€ 0,80 +170-¢,  0,80+170-3,17-10"3 7 cm?
' 3,00 kN

CSA f;' ’
= . = 0,60 - =1,31—
a2 = b 0,80 + 170 - &, 0,80 +170-3,4-1073 cm?
' 3,00 kN

CSA f;' ’
= .- = 0,60 - =1,48—
a3 = b 0,80 + 170 - &, 0,80 + 170 - 2,46 - 1073 cm?

Os valores das resisténcias efetivas estdo resumidos na Tabela 4.12.

Tabela 4.12 — Resisténcia efetiva 2 compressao das bielas

Resisténcia efetiva - £, (kN/cm?)
Biela
ACI CEB CSA NBR
B1 1,34
B2 1,44 1,06 1,31 1,36
B3 1,48

Fonte: Elaborada pelo autor.

Assim, utilizando a Equagdo (2.3), determina-se a resisténcia de célculo de cada biela,

comparando-a com as solicitagcdes de calculo, com o auxilio da Tabela 4.13.
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Tabela 4.13 — Resisténcia de calculo das bielas
B1 B2 B3

ACI 1152,0 531,4 505,4

Resisténcia - R, CEB 848,0 391,1 372,1

(kN)

CSA 1072,0 483,4 459,8

NBR 1088,0 501,8 477,4

Solicitacio - S, (kN) 1126,6 571,3 526,2

Fonte: Elaborada pelo autor.

Nota: Os valores em vermelho sdo inferiores aos esforcos encontrados no modelo de
bielas e tirantes

Observa-se que em nenhum dos casos as bielas sdo resistentes o suficiente para
suportar a solicitacao de calculo, excetuando-se a biela Bl considerando os parametros do
ACI 318 (AMERICAN CONCRETE INSTITUTE, 2005). Portanto, ¢ necessario aumentar a
resisténcia caracteristica do concreto para este elemento estrutural. A Tabela 4.14 mostra qual

a resisténcia necessaria para cada c6digo normativo.

Tabela 4.14 — Resisténcia caracteristica do concreto necessaria para cada
codigo normativo

Norma for (MPa)
ACI 33
CEB 50
CSA 37
NBR 35

Fonte: Elaborada pelo autor.
4.3 Analise dos resultados e comparacao entre os métodos de dimensionamento

Quanto ao dimensionamento da armadura do bloco, percebe-se a proximidade dos
valores encontrados a partir do modelo de bielas e tirantes e do dimensionamento de blocos

para uma estaca. A Tabela 4.15 resume os resultados.



97

Tabela 4.15 — Comparaciio entre armaduras dimensionadas (cm?)

Fendilhamento no Centro do Bloco Trac¢ao na Face do Bloco
Agq 11,92 Ay 7,09
Agtq 9,35 Ager 6,36
Astl Astz
0,79 0,90
Asl Asz

Fonte: Elaborada pelo autor.

No caso da armagao contra o fendilhamento, o resultado pode se aproximar ainda
mais, caso seja utilizado o modelo de bielas e tirantes conforme Figura 2.18 no lugar da
Equagdo (2.19).

Ja no caso da resisténcia a compressao do concreto, verifica-se uma diferenga muito
grande entre os resultados. Enquanto que na teoria dos blocos parcialmente carregados hd um
acréscimo de resisténcia devido ao confinamento do concreto, na verificacdo das bielas e
tirantes e nds hd uma diminuicdo muito grande da resisténcia. A Tabela 4.16 mostra a

resisténcia caracteristica necessaria do concreto para os diferentes dimensionamentos.

Tabela 4.16 — Resisténcia caracteristica do concreto necessaria de acordo com o
método de dimensionamento

Método de Dimensionamento Ser (MPa)
Bloco Parcialmente Carregado 17
ACI 33
Modelo CEB 53
de bielas e
tirantes CSA 38
NBR 38

Fonte: Elaborada pelo autor.

Pelas analises elasticas por meio do MEF, verifica-se que as regides de tensdes
maximas de compressdo realmente possuem um efeito de confinamento, sendo que a tragao e
o aparecimento das fissuras ocorrem fora da regido de aplicagdo de carga e apoio. Isso revela
que os valores de resisténcia destas regides nodais sdo subestimados pelas avaliagdes
utilizadas no dimensionamento do bloco a partir do modelo de bielas e tirantes. Para
confirmar tal comportamento se faz necessario realizar analises nao lineares e/ou ensaios
experimentais, avaliando o comportamento do elemento estrutural durante o processo de

incrementos de carga.
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Deve-se destacar, também, o fato de que sdo utilizados valores caracteristicos de
normas técnicas diferentes, os quais sdo encontrados com diferentes formas de amostragem e
coeficientes ponderadores. Portanto, ndo ¢ possivel comparar diretamente tais valores, ou

julgar mais ou menos conservador.
4.4 Detalhamento

Para a disposi¢do das armaduras dentro do bloco, adota-se a utilizacdo de "gregas"
para resistir as tensdes de fendilhamento no centro do bloco, estas chamadas de armaduras de
fendilhamento, e "estribos fechados" para combater aos esfor¢os de tragdao nas faces superior

e inferior do bloco, chamados de armadura principal. A Figura 4.3 ilustra tais armagoes.

Figura 4.3 — Tipos de armaduras utilizadas

(a) "Gregas"
(b) "Estribos Fechados"

Fonte: Adaptado de TQS Informatica Ltda ([s.d]).

Sendo a 4rea de aco necessaria para a armadura de fendilhamento igual a 9,4 cm?,
adotam-se cinco "gregas" distribuidas ao longo da altura, com seis "pernas" cada e diametro
igual a 6,3 mm, totalizando 9,4 cm’.

Ja para a armadura principal, precisa-se de 6,3 cm” de area de aco. Sdo dispostos oito
"estribos fechados" de diametro igual a 10,0 mm, totalizando uma area de ago de 6,3 cm?. O

detalhamento final do bloco pode ser verificado na Figura 4.4.
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Figura 4.4 — Detalhamento do bloco de transicao
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Fonte: Elaborada pelo autor.

Para garantir a seguranga nas regides nodais, além de verificar as tensdes nas faces do
nd, € necessario garantir a ancoragem das armaduras, quando o n6 ¢ do tipo CCT, CTT ou
TTT. A ancoragem se inicia quando o tirante entra na zona nodal estendida, como ilustra a

Figura 4.5.



100

Figura 4.5 — Verificacao da ancoragem da armadura principal, né N3

7,3

14,6

7,3

12,0 20,0 \, 3,6

>lb,nec
Fonte: Adaptado de Santos (2013).

Seguindo a NBR 6118 (ASSOCIACAO BRASILEIRA DE NORMAS TECNICAS,

2014), o calculo do comprimento de ancoragem necessario ¢ determinado por

A
Ly nec = 1 Ly - 2’”“ > 25 ¢ (0.1)
s,ef
com
l, = 9 . fy_k (0.2)
4 fpa' Vs
tal que
foa =M1 M2 M3 " feta (0.3)
e
f2/3
fora = 0,3-0,7 - =K (0.4)
(o
onde:

1, - coeficiente que leva em conta o tipo de barra de aco utilizada;
7, - coeficiente que leva em conta a qualidade da aderéncia de acordo com a

posi¢ao da barra;
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73 - coeficiente que leva em conta o didmetro da barra ancorada;

Ag cqic - area de ago calculada;

A o5 - area de ago efetiva;

a; - coeficiente que leva em conta a existéncia de ganchos ou barras transversais
soldadas.

Y. - coeficiente ponderador da resisténcia do concreto (y, = 1,4)

¥ - coeficiente ponderador da resisténcia do ago (y, = 1,15)

¢ - diametro nominal da barra de ago.

Considerando que n; = 2,25 (barras de ago nervuradas), 1, = 0,70 (zona de ma
aderéncia), n; = 1,00 (¢ = 10mm < 32Zmm), Agcqic = Aser € a3 = 0,70 (existéncia de
gancho), para um concreto com f, = 30,0 MPa e ago CA-50, tem-se que lj, ,o. = 34,0 cm.

Para este n6, verifica-se na Figura 4.5 que o comprimento de ancoragem disponivel

(Ip,aisp)> € igual a
Ip,aisp = 12,0 + 20,0 + 3,6 = 35,6 cm
e como
bnec < lp,aisp

a verificacdo da ancoragem ¢ satisfeita.
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5 ANALISES NUMERICAS APLICANDO A NAO LINEARIDADE FiSICA DO
CONCRETO

Nesta secdo sao realizadas analises numéricas aplicando a nao linearidade fisica ao
concreto € ao aco, com o objetivo de obter informagdes sobre o comportamento do bloco
utilizado na transicdo de pilares rotacionados, quando submetidos a incrementos de cargas,
verificando a evolugdo do dano, a capacidade de carga do elemento e o modo de ruptura. Para
tal, ¢ utilizado o mesmo exemplo do bloco dimensionado e detalhado a partir do modelo de

bielas e tirantes na Sec¢ao 4 deste trabalho.
5.1 Propriedades dos materiais

Por falta de ensaios experimentais para uma andlise comparativa, sdo adotados
modelos tedricos encontrados em cddigos normativos e na literatura, para definicdo das

propriedades dos materiais.
5.1.1  Propriedades do ago

Para simular o comportamento mecanico do ago, admite-se uma relagdo constitutiva elastica
linear até a tensdo de escoamento do ago e a partir deste ponto considera-se perfeitamente
plastico, como ilustrado pela Figura 2.48. Os parametros utilizados médulo de elasticidade

(Es), coeficiente de Poisson (vs) e tensdo de escoamento (fy) sdo descritos na Tabela 5.1.

Tabela 5.1 — Parametros do aco

Moédulo de Elasticidade (Es) 210000 MPa
Coef. de Poisson (vg) 0,3
Tensdo de escoamento (fy) 500 MPa

Fonte: Elaborada pelo autor.

5.1.2  Propriedades do concreto

Os parametros do concreto sdo baseados no codigo modelo CEB-FIP (COMITE
EURO-INTERNATIONAL DU BETON, 1993) e, considerando a resisténcia & compressao

caracteristica f., = 30,0 MPa, encontra-se 0 modulo de elasticidade a partir de
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(o + AP

Eci =Eg f
cmo

, [B0+8)]
=2.15-10* - |=—5—| =33550 MPa (5.1)

onde:

E.; - ¢ o mddulo de elasticidade do concreto aos 28 dias (MPa);
Af =8 MPa;

femo = 10 MPa;

E., = 2.15-10* MPa.

J& para o coeficiente de Poisson, adota-se v, = 0,2.
5.1.2.1 Comportamento na compressao

O diagrama tensdo-deformacdo de compressdo uniaxial do concreto adotado ¢ o
descrito no coédigo modelo CEB-FIP (COMITE EURO-INTERNATIONAL DU BETON,

1993). Tal modelo consiste em dois trechos, como ilustra a Figura 5.1.

Figura 5.1 — Modelo de diagrama tensao-deformacio para compressio uniaxial

Ao,

Trecho 1
————— — Trecho 2

fom

|
I\
| N
| N
RN
Ec1 €clim &
Fonte: Adaptado de CEB-FIT (1993).
O primeiro ¢ regido por
(E_ e 8_c)2>
E £ £
_ cl cl cl (ka + Af) (52)

e = 1+(ﬁ_2).2.

Ecq €c1

onde:
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E.; - modulo da tangente;

o, - tensdo de compressao (MPa);
&. - deformacao na compressao;
& = —0.0022;

E.. = (fektAf)

1= 5002z ° ¢ o mddulo secante da origem ao pico da curva.

Este trecho s6 ¢ vélido até o ponto de deformagao limite (& ;;,,), encontrada a partir de

N[

ceim L1 Ea ) L2 R 1)2 _1 (5.3)
€c1 2\2E, 4\2E, 2

Ja o segundo trecho, esse ¢ utilizado para deformagdes maiores que a limite e €

determinado por

-1

1 2 £ \? 4 &,
oo~ mmé e | ) Hlam e )] fm (5.4
€c1 ( et ) €c1

com

4 [(Ec,lim)z (& _ 2) +2 Eclim &]
Ec1 Ecy Ec1 Ecy

\Ber (5.5)
[ -2) + 1

&=

Assim, assumindo um f_, = 30,0MPa, chega-se ao diagrama ilustrado na Figura 5.2.

Figura 5.2 — Diagrama tensao-deformacio de compressao uniaxial utilizado no modelo
40

35

Tensao (MPa)
- — N N w
o [9,] o wv o

w

0
0.000 0.001 0.002 0.003 0.004 0.005 0.006 0.007 0.008

Fonte: Elaborada pelo autor. Deformacio
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A partir dos pontos dessa curva, encontram-se os valores de deformacgdes inelasticas e

de dano na compressao, utilizando as Equagdes (2.49), (2.50), (2.28) e (2.29).

A Tabela 5.2 resume os dados utilizados na caracterizagdo do concreto a compressao.

Tabela 5.2 — Caracterizacio do concreto 2 compressio

o, (MPa) E gin d.
0,00 0,00E+00 | 0,00E+00 0,00
4,84 1,49E-04 | 4,63E-06 0,00
9,40 2,99E-04 | 1,87E-05 0,00
16,29 549E-04 | 6,36E-05 0,00
22,26 7,99E-04 | 1,36E-04 0,00
25,40 9,49E-04 | 1,92E-04 0,00
30,67 1,25E-03 | 3,36E-04 0,00
35,05 1,60E-03 | 5,55E-04 0,00
37,26 1,90E-03 | 7,90E-04 0,00
38,00 2,20E-03 | 1,07E-03 0,00
37,24 2,50E-03 | 1,39E-03 0,02
34,95 2,80E-03 | 1,76E-03 0,08
31,08 3,10E-03 | 2,17E-03 0,18
25,59 3,40E-03 | 2,64E-03 0,33
18,44 3,70E-03 | 3,15E-03 0,51
12,88 4,00E-03 | 3,62E-03 0,66
5,67 5,00E-03 | 4,83E-03 0,85
3,26 6,00E-03 | 5,90E-03 0,91
2,13 7,00E-03 | 6,94E-03 0,94

Fonte: Elaborada pelo autor.

5.1.2.2 Comportamento na tragao

No codigo modelo CEB-FIP (COMITE EURO-INTERNATIONAL DU BETON,

1993) ndo h4 nenhuma recomendacdo quanto ao trecho descendente do diagrama tensao-

deformacdo do concreto na tragdo uniaxial. No entanto, descreve o diagrama tensdo-abertura

de fissuras, ilustrado pela Figura 5.3, em que
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apGp

We = For (5.6)
com
fotm = fotkom (/f—;) (5.7)
e
Gr = Gro (}%")07 (5.8)
onde:

w, - abertura da fissura (mm) para g, = 0;

arp - coeficiente para um diametro maximo do agregado dado. Para d,;, =
32mm, ap = 5;

Gr - energia de fratura (N mm/mm?);

Gro, - valor base da energia de fratura, que depende do didmetro méximo do
agregado.

fetm - resisténcia a tragdo (MPa).

fetkom = 14 MPa;

fexo = 10,0 MPa;

femo = 10,0 MPa;

Figura 5.3 — Diagrama tensao-abertura de fissuras

f Oct

fctm

0.15fctm [

W1 W¢ w

Fonte: CEB-FIP (1993).
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Segundo Lépez-Almansa, Alfarah e Eller (2014), a partir deste diagrama ¢ possivel

desenvolver o diagrama tensdo-deformacao utilizando a seguinte equagao:

o w3 ¥ w
W) ll + (cl —) l e “Pwe —— (14 c})e e (5.9)
JtO c WC
com
w
& = & T i (5.10)
eq
onde:

w - abertura de fissura;

Ot~ tensdo de tragdo maxima, ou seja, inicio de trecho descendente da curva;

leq - tamanho do elemento finito utilizado;

&t - deformagdo equivalente a tensao de tragdo maxima,

c; =3,0e c; =693, para o concreto, segundo Hordjick (1992 apud BIRTEL;
MARK, 2006)

Percebe-se que este modelo depende do tamanho do elemento finito adotado. Uma
vantagem deste modelo ¢ o fato de ser possivel a obten¢do da abertura de fissuras a partir das

deformacdes inelasticas, sabendo que, de acordo com Birtel e Mark (2006),

W= log - &7 (5.11)

Assim, utilizando os parametros resumidos na Tabela 5.3, desenvolve-se o diagrama

ilustrado na Figura 5.4.

Tabela 5.3 — Parametros considerados para o modelo de tracio
fae MPa) | dipgp(mm) | Gpo(N/mm) Gp (N/mm) | leq (mm)

30 32 0,058 0,148 50

Fonte: Elaborada pelo autor.
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Figura 5.4 — Diagrama tensido-deformacio de tracio uniaxial utilizado no modelo

355

3.0

= N N
n o n

Tensao (MPa)

0.5

0.0

0.000 0.001

0.002

0.003 0.004

Deformacio

Fonte: Elaborada pelo autor.

A Tabela 5.4 resume os dados utilizados na caracterizacao do concreto a tragao.

0.005

0.006

Tabela 5.4 — Caracterizacio do concreto a tracio

o, (MPa) E & dq
2,900 8,64E-05 | 0,00E+00 0,000
1,698 4,86E-04 | 4,36E-04 0,414
1,066 8,86E-04 8,55E-04 0,632
0,748 1,29E-03 1,26E-03 0,742
0,579 1,69E-03 1,67E-03 0,800
0,471 2,09E-03 2,07E-03 0,837
0,386 2,49E-03 2,47E-03 0,867
0,309 2,89E-03 2,88E-03 0,894
0,237 3,29E-03 3,28E-03 0,918
0,172 3,69E-03 3,68E-03 0,941
0,114 4,09E-03 4,08E-03 0,961
0,065 4,49E-03 4,48E-03 0,977
0,030 4,83E-03 4,83E-03 0,990
0,021 4,92E-03 4,92E-03 0,993

Fonte: Elaborado pelo autor.
5.2 Geometria, malha e condi¢des de contorno

O modelo consiste em um bloco com dimensdes em planta iguais a 110,0x110,0 cm e

altura igual a 60,0 cm. Considera-se também um trecho de pilar na face superior e outro na

face inferior, saindo do bloco apenas 5,0 cm. As solicitagdes sdo aplicadas no trecho de pilar
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da face superior e no centro deste ¢ medido o deslocamento. A geometria estd ilustrada na

Figura 5.5.

Figura 5.5 — Geometria do modelo

- 0 Corte A - A
~ 0
[ 1 N
A A LA A
hr o
O]
10
%
I <+ A:
[Te}
15 80 15
110 '

Fonte: Elaborada pelo autor.

Quanto a armagdo do bloco, segue-se o detalhamento ilustrado na Figura 4.4,
considerando a mesma quantidade de barras e o mesmo didmetro, porém a armadura ¢
inserida como barras retas, mantendo, desta forma, a simetria do modelo. A Figura 5.6 ¢ a

Figura 5.7 ilustram a armadura inserida no modelo.

Figura 5.6 — Armadura principal inserida no modelo

Fonte: Elaborada pelo autor.
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Figura 5.7 — Armadura de fendilhamento inserida no modelo

—_——————————

—_———————

Fonte: Elaborada pelo autor.

As solicitagdes sdo aplicadas como deslocamentos impostos, na dire¢do da altura do
bloco (direcao Y), e os apoios sdo simulados a partir da restricdo a translagdo na mesma

direcdo. A Figura 5.8 e Figura 5.9 ilustram a configuragdo da malha gerada e as condi¢des de
contorno utilizadas.

Figura 5.8 — Malha e deslocamento imposto no trecho superior de pilar.

¥

-

Fonte: Elaborada pelo autor.

Figura 5.9 — Malha e restricdo a translacdo do trecho inferior de pilar

Fonte: Elaborada pelo autor.
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Os elementos finitos utilizados para o bloco sdo os mesmos adotados na Subsecdo
2.6.2, porém com dimensdes aproximadas de 50,0 mm. J& para as barras de ago, sdo os

mesmos elementos da Subse¢do 2.6.4.1, com tamanhos aproximados de 50,0 mm.

5.3 Analise dos resultados

A partir dos resultados, desenvolve-se o diagrama forga-deslocamento ilustrado na
Figura 5.10. O deslocamento ¢ medido no centro do trecho de pilar em que ¢ aplicada a

solicitagao.

Figura 5.10 — Diagrama Forc¢a-Deslocamento
5000
. 4500
4000
3500

=7

Forca Aplicada (kN

0 02 04 06 08 1 12 14 16
Deslocamento (imm)

Fonte: Elaborada pelo autor.

Verificando o diagrama, logo se percebe que a capacidade ultima deste modelo ¢
muito superior para o que foi dimensionado. Lembra-se aqui que o bloco havia sido
dimensionado para uma solicita¢do de céalculo S; = 2000 kN, o que significa uma solicitacao
caracteristica S, = 2000/1,4 = 1428,6 kN (considerando 7y = 1,4). Neste caso, a
capacidade ultima do bloco, F, = 4580 kN, equivale a 321% da solicitacdo caracteristica no
dimensionamento.

Observa-se que quando a forga aplicada ¢ aproximadamente 2000 kN, os valores
maximos de tensdes nas armaduras estdo em torno de 20 MPa o que significa 4% da tensao de
escoamento do aco. Logo, quando a carga ja4 estd maior que a solicitagdo de calculo, a
armadura praticamente ainda ndo comegou a "trabalhar". Isso indica que o proprio concreto
esta resistindo aos esforgos de tragao.

Neste tipo de elemento, as tensdes principais sdo de compressdo. Guillou (2011)
constata em suas analises elasticas que as tensdes de tragdo maxima neste bloco equivalem a
aproximadamente 16% das tensdes de compressdo maxima. Sendo assim, a resisténcia a
tracdo do concreto, por menor que seja, influencia de forma significativa na resisténcia final
do bloco, ao contrario de um elemento submetido a flexao, como no caso da viga, em que a

resisténcia a tracao do concreto pouco importa no resultado da capacidade ultima.
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Para quantificar a influéncia da resisténcia a tracdo do concreto na capacidade ultima
do bloco, analisam-se mais dois modelos modificando a resisténcia a tracdo e seu diagrama
tensao-deformacao. No primeiro, considera-se a tensao de tracdo maxima igual a 1,4 MPa e ,
no segundo modelo, igual a 0,7 MPa. Os diagramas sdo construidos seguindo os mesmos
principios descritos na Subsecdo 5.1.2.2. A Figura 5.11 ilustra a diferenca entre os diagramas
tensdo-deformacao.

Figura 5.11 — Diagramas tensao-deformacio utilizados na comparacio
35

3.0
25
o
&
= 20
P =—Gt0=2,9 MPa
= as
Z ——oto=1,4 MPa
10 ——Gto=0,7 MPa

05

0.0

0.000 0.005 0.010 0.015 0.020

Deformacao

Fonte: Elaborada pelo autor.

A Figura 5.12 ilustra os diagramas forca-deslocamento para cada modelo de tracao.

FiguraS5. 12 — Diagramas forca-deslocamento de acordo com o,
5000

1000
500

0
0 0.5 1 1.5 2 2.5

~ 4500

E 4000

N’

= 3500

g 3000

S

= A5 oto=2,9 MPa
2000

1 oto=1,4 MPa

g, 1500

i oto=0,7 MPa

=]

=

Deslocamento (mm)
Fonte: Elaborada pelo autor.

Constata-se, entdo, que a capacidade ultima diminui significativamente, quando
reduzida a resisténcia a tragdo do concreto. Segundo estes resultados, em um modelo de bielas
e tirantes, quando se despreza qualquer contribui¢do do concreto no que se diz respeito a
resisténcia a tragdo, para um elemento com estas caracteristicas, estd se negligenciando boa
parte da capacidade ultima. No entanto, ¢ necessario verificar as condi¢cdes em servigo, como

a abertura de fissuras.
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A Figura 5.13 ilustra a evolu¢ao do dano na tragdo em trés diferentes planos de corte,
no eixo do bloco, na metade entre o eixo e a face do bloco e na propria face do bloco. Com
isso0, € possivel prever um mapeamento de fissuras que ocorreria em um bloco de transi¢ao

entre pilares rotacionados durante o processo de acréscimo de solicitacao.

Figura 5.13 — Evolucio do dano na tracido ao longo do bloco

DAMAGET
(Avg: 75%) v
0.989S
0.9071
0.8246
0.7421
0.6597
0.5772
0.4948 z x
0.4123
0.3298
0.2474
0.1649
0.082S
0.0000

(a) Eixo do bloco /F=4120 KN (b) Eixo do bloco / F = 4580 kN (c) Eixo do bloco / F = 4120 kN

X X .

(d) Entre o eixo e a face dobloco / (€) Entre o eixo e a face do bloco / () Entre o eixo e a face do bloco /

F=4120 kN F=4580 kN F=4120 kN
| | |
| | !
| | |
(g) Face do bloco / F = 4120 kN (h) Face do bloco / F = 4580 kN (i) Face do bloco / F = 4120 kN

Fonte: Elaborada pelo autor.
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Nas imagens (a), (b) e (c), € possivel verificar o dano causado pelas tensdes de tragao
na direcdo X. J4 nas figuras (e), (f) e (g), as tensdes de tragdo surgem na dire¢do Z na face
superior do bloco. E possivel ver claramente o aumento da primeira fissura e o surgimento de
novas fissuras paralelas devido ao acréscimo de carga. Nas figuras (g), (h) e (i), observam-se
as fissuras chegando até as faces laterais do bloco. Nas figuras (c), (f) e (i), a for¢a aplicada ja
estd no trecho descendente do diagrama.

A abertura de fissuras no momento da ruptura, calculada a partir das deformacdes
inelasticas, ¢ igual a 0,73 mm e se localiza justamente no alinhamento da primeira fissura. A
for¢a aplicada no momento em que ocorre uma abertura de fissura igual a 0,3 mm, valor
médio esperado em estruturas de concreto armado, ¢ igual a Fy,, ;;,, = 4130 kN.

Quanto a tensdo nas barras de aco, a armadura de fendilhamento entra em escoamento
quando a carga F freng = 4482 kN, € a armadura principal quando a carga F, ,in =
4580 kN. Sendo a carga F, i, = F,, entende-se que a ruptura do elemento acontece em

funcdo do escoamento da armadura principal.

Quanto a resisténcia a compressdo, percebe-se que o dano na compressdo até o
momento da ruptura ¢ muito baixo, sendo que no proprio momento da ruptura seu valor
maximo ¢ aproximadamente dg’fj‘x = 0,02. Percebe-se entdo que, como imaginado
anteriormente, as resisténcias baixas encontradas para os nds e para as bielas no modelo de
bielas e tirantes ndo correspondem com as analises numéricas.

Apdés o momento de ruptura, no entanto, o dano na compressdo comega a se
desenvolver, e seus valores maximos se encontram justamente na regido do né N1 verificado
no modelo de bielas e tirantes, confirmando que aqueles sdo os pontos mais desfavoraveis,
quando se verifica as tensdes de compressao. A Figura 5.14 ilustra o dano na compressao,

quando o bloco ja estd no trecho descendente do diagrama forca-deslocamento.
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Figura 5.14 — Dano na compressao no trecho descendente da curva forca-deslocamento

DAMAGEC

(Avg: 75%)
0.7505
0.6880
0.6255
0.5629
0.5004

0.4378
0.3753
0.3127
0.2502
0.1876
0.1251
0.0625
0.0000

Fonte: Elaborada pelo autor.

Sendo assim, considera-se que as andlises ndo lineares apresentam resultados
qualitativamente adequados, porém a comparacao quantitativa destes valores s6 € possivel
junto a ensaios experimentais. No entanto, destaca-se que nas andlises realizadas por meio de
experimentos, o comportamento a tragdo do concreto a ser utilizado seja devidamente

quantificado, pois tende a ser uma variavel decisiva para a capacidade tltima do modelo.
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6 CONSIDERACOES FINAIS

Este trabalho teve como objetivo maior contribuir com os estudos de blocos de
transi¢do entre pilares rotacionados, aplicando novos métodos e analises, a fim de desenvolver
este tema que ainda € pouco abordado, apesar da grande necessidade técnica atual.

Com o intuito de buscar um modelo de bielas e tirantes mais proximo da realidade,
desenvolveu-se um modelo tridimensional, baseado no modelo plano estudado em Guillou
(2011). No entanto, apesar da complexidade, o novo modelo apresentou resultados similares
aos ja obtidos a partir do modelo plano, sendo descartada a viabilidade de sua utilizagdo e
ratificada a utiliza¢do do modelo plano.

A partir da comparagdo entre o dimensionamento de um bloco utilizando o modelo
plano de bielas e tirantes e analogo a blocos sobre uma estaca, percebe-se que as areas de aco
necessarias sao semelhantes, quando considerada a armadura principal no caso de blocos
sobre estacas.

O calculo desta armadura ¢ desconsiderado na maioria das bibliografias, o que leva
alguns profissionais a também desconsidera-la. No entanto, quando as dimensdes do pilar sdo
consideravelmente diferentes da estaca, ocorre o efeito de tragdo nas faces inferior ou superior
do bloco que a teoria de blocos parcialmente carregados ndo considera.

Por outro lado, o modelo plano de bielas e tirantes apresenta incoeréncias,
principalmente, na defini¢do das resisténcias dos nds e das bielas. Verificou-se que enquanto
na teoria dos blocos parcialmente carregados a regido de aplicagdo de carga apresenta
acréscimo de resisténcia por conta do confinamento existente, as resisténcias dos nds no
modelo de bielas e tirantes sdo bastante penalizadas, sugerindo que a falha do bloco ocorreria
por falta de resisténcia a compressao.

A partir das analises ndo lineares, verifica-se que a ruptura ocorre pelo escoamento da
armadura principal. Observa-se ainda que a carga de ruptura do bloco ¢ muito maior que a
solicitagdo caracteristica, porém varia consideravelmente de acordo com o modelo de tragao
que seja adotado.

Apesar da andlise ndo linear apresentar adequados resultados em termos qualitativos,
s0 ¢ possivel a validagdo dos termos quantitativos a partir de comparagdes com ensaios
experimentais, sendo esta a principal recomendagdo para trabalhos futuros. H4 ainda de se
trabalhar mais na elaboracdo de modelos de bielas e tirantes, partindo de novas abordagens,

como, por exemplo, a otimizacao topologica. Sabendo que todos os resultados do presente
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trabalho sdo da andlise de apenas um exemplo de bloco, ¢ necessaria uma pesquisa de cunho
estatistico, variando-se as dimensdes dos pilares, dos blocos, as solicitagdes, entre outros.

No mais, percebe-se que este tema ainda estd no inicio, restando muitos estudos e
trabalhos, numéricos e experimentais, a serem realizados para se chegar a um conhecimento

técnico suficiente para a utilizagdo de tais elementos estruturais com a devida seguranca.
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