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RESUMO

JACOMASSI, L. M. C. (2007). Avaliagdo do Comportamento de Pilares de Concreto
Armado de Alta Resisténcia: Simula¢do Numérica Utilizando o Codigo de Calculo CASTEM
2000. Tlha Solteira, 2007. 85 p. Dissertagdo (Mestrado) — Escola de Engenharia de Ilha

Solteira, Universidade Estadual Paulista.

A demanda crescente pela utilizacdo de Concreto de Alta Resisténcia (CAR) torna
necessaria a defini¢do de critérios e procedimentos de analise do comportamento estrutural
desse material. Nesse sentido, este trabalho apresenta a discussao de resultados experimentais
publicados e as simula¢gdes numéricas de pilares armados de CAR submetidos & compressao
axial simples. Utilizando o Cdédigo CASTEM 2000, ¢ feita uma modelagem numérica
bidimensional e analise via Método dos Elementos Finitos (MEF) para a reprodugdo dos
diagramas for¢a-deformagdo obtidos experimentalmente. Apds um estudo comparativo dos
parametros recomendados por normas internacionais de andlise do comportamento estrutural
do CAR, nota-se que os resultados numéricos obtidos utilizando as especificacdes da Norma
Norueguesa NS 3473 sdo mais proximos dos experimentais. A modelagem numérica
desenvolvida ¢ capaz de reproduzir, com certa precisdo, a capacidade de carga de pilares de
diversas geometrias, taxas de armadura transversal e longitudinal, tipos de ago e resisténcia do
concreto variando entre 50 MPa e 90 MPa. As taxas minimas de armadura capazes de
promoverem a ductilizagdo dos pilares por desagregacdao do cobrimento sdo superiores a 2,5%
de armadura longitudinal e 2,0% de armadura transversal, segundo os resultados
experimentais. Comparando a esses resultados os obtidos pelas simulagdes, observa-se como
de comportamento ductil os pilares com capacidade de carga obtida numericamente pelo
menos 25% maior que a forca maxima tedrica obtida de acordo com as recomendacdes da NS

3743.

Palavras-chave: Pilares, Concreto de Alta Resisténcia, Ductilidade, Analise Numérica,
CASTEM-2000.




ABSTRACT

JACOMASSI, L. M. C. (2007). Reinforced High-Strength Concrete Columns Behavior:
Numerical Analysis Using CASTEM 2000 Code. Ilha Solteira, 2007. 85 p. Dissertagdo
(Mestrado) — Escola de Engenharia de Ilha Solteira, Universidade Estadual Paulista.

The increasing demand of the use of High-Strength Concrete (HSC) makes it
necessary to define criteria and procedures analysis to the structural behavior of this material.
This work presents the discussion on published experimental results and numerical
simulations of HSC  reinforced columns  submitted to  simple  axial
compression. Bidimensional numerical modeling with Finite Elements Method (FEM)
analysis were made to reproduce experimentally force-strain diagrams by using the Code
CASTEM 2000. After a comparative study on the internationally recommended HSC
structural behavior analysis standards, it may be inferred that the numerical results obtained
using specifications of the Standard Norge NS 3473 are the closest to the experimental ones.
The adopted numerical modeling could reproduce the force capacity of columns of different
shapes, transversal and longitudinal reinforcement rates, types of steel and concrete resistance
from 50 MPa to 90 MPa with some precision. The minimal reinforcement rate able to provide
columns ductility by confinement effect is higher than 2.5% longitudinal reinforcement and
2.0% transversal reinforcement, according the experimental results. Comparing these results
with the simulations, it could be considered the ductility behavior of the columns with the
numerical charge capacity at least 25% higher than the maximum teorical force obtained

according to recomendations of NS 3743.

Palavras-chave: Columns, High-Strength Concrete, Ductility, Numerical Analysis,
CASTEM-2000.




1. INTRODUCAO

1.1. GENERALIDADES

O Brasil vem vivenciando uma crescente demanda pela utilizagdo de Concreto de Alta
Resisténcia (CAR) na construcdo civil. Edificios mais altos, vaos livres maiores, aumento da
area util dos pavimentos, redu¢do do peso proprio das estruturas, utilizagdo de menor
quantidade total de material, maior durabilidade, sdo exemplos de vantagens obtidas com a
utilizagdo do CAR. Pilares dos pavimentos inferiores de edificios altos sdo os elementos
estruturais que mais apresentam ganho na sua utilizagdo, ndo s6 do ponto de vista da éarea 1til
disponivel, mas também do ponto de vista econdmico pela reducdo do volume de concreto e

aco empregados e area de formas.

O edificio e-Tower em Sao Paulo detém o recorde nacional de resisténcia do concreto
utilizado em estruturas: 128 MPa aos 28 dias. Outros edificios, como o Suarez Trade Center
em Salvador e o complexo Evolution Towers em Curitiba, utilizaram em suas estruturas

concreto com resisténcia na faixa dos 60 MPa, mesmo enquanto a Norma Brasileira NBR




6118:2003 — Projeto de Estruturas de Concreto: Procedimento — aplica-se apenas a concretos

convencionais com resisténcia mecanica de até 50 MPa.

A producdo dos concretos de alta resisténcia ndo requer o emprego de materiais
exodticos nem de processos especiais. Sua fabricagdo estd ao alcance de qualquer produtor de
concreto pré-misturado. Entretanto, conhecer mais profundamente suas propriedades
mecanicas € o comportamento de elementos estruturais fabricados com CAR permite, nao
somente expandir a sua utilizacdo como material de constru¢do, mas também, emprega-lo
com maior confianga, resultando em projetos mais seguro e econdmico. (FERRARI et al.,
1996).

Concreto de Alta Resisténcia ¢ uma referéncia particular, quando consideradas apenas
as caracteristicas relativas ao comportamento mecanico, do Concreto de Alto Desempenho
(CAD). Alterado por aditivos quimicos e/ou minerais, o0 CAD apresenta maior fluidez, maior
resisténcia a flexdo, moédulo de elasticidade mais alto, maior durabilidade, menor
permeabilidade e, principalmente, maior resisténcia a compressao. O alto desempenho do
concreto também pode ser relativo a caracteristicas especificas, como menor porosidade,
maior durabilidade, maior resisténcia ao fogo, maior resisténcia a ataques quimicos, entre

outras.

Mehta (1996) propde que qualquer defini¢do de Concreto de Alto Desempenho deva
incluir o termo durabilidade sob condigdes de servigo. Contudo, ndo ¢ a resisténcia do
concreto, mas a estabilidade dimensional e a ndo fissuracdo sob servico que sao 0s
ingredientes chave para o seu comportamento de alto desempenho.

Segundo Mehta e Monteiro (1994), as altas resisténcias sdo efeito da redugao da
porosidade, da heterogeneidade e da micro-fissuracdo na pasta e na zona de transi¢cdo, o que
leva o CAR a apresentar comportamento diferente do concreto convencional sob varios

aspectos.

Dentre as propriedades mecanicas do CAR, o comportamento fragil na ruptura ¢ a
caracteristica de maior relevancia no estudo e dimensionamento das estruturas, sendo
necessario o embasamento em normas e publica¢des internacionais como o Coédigo Modelo

CEB-FIP, Publicagdes dos Comités do ACI e a Norma Norueguesa NS 3743.

O problema da baixa ductilidade em pilares de concreto de alta resisténcia ¢ tao
significativo que muitas técnicas tém sido pesquisadas, como, por exemplo, a da adicdo de
fibras metalicas ao concreto (LIMA JUNIOR, 2003 ¢ OLIVEIRA, 2004) ou do confinamento

por estribos ou encamisamento da pega. Além disso, o uso do CAR também tem sido aplicado
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ndo s6 como material constituinte do pilar, mas também como uma alternativa para o seu
reforgo (TAKEUTI, 2003). Pode-se observar que a maioria dos trabalhos investiga as
situacdes de compressdo centrada e flexo-compressao reta. No entanto, em termos praticos, a

situacdo mais usual & qual o pilar estard submetido sera a da flexo-compressao obliqua.

Dentro desse contexto o CAR, apesar de apresentar diversas vantagens de ordem
técnica, tem sua aplicacdo limitada pela falta de conhecimento cientifico na area de

ductilizagdo de estruturas, sobretudo de ductilizac¢do de pilares.

1.2. OBJETIVOS

As técnicas de andlise empiricas fornecem indicativos do comportamento estrutural de
um determinado elemento, mas sdo restritas as condi¢des de contorno do ensaio. Ja a analise
numérica ¢ um procedimento para a interpretacdo do comportamento estrutural, sem, no
entanto, ter a sua comprovacdo pratica. Entende-se que a unido desses dois procedimentos
pode ser de grande valia para a geragdo de novos conhecimentos € a sua generalizagao,
também dentro de certas condi¢des de contorno. Neste ponto, a andlise numérica pode ajudar

a definir quais seriam essas condigdes.

O presente trabalho tem por finalidade investigar, utilizando a analise numérica, os
efeitos da conjuncdo dos materiais ago e concreto na deformagdao de pilares de CAR
submetidos a for¢a centrada, com o objetivo de definir quais taxas de armadura conduzem a

adequada ductilizag@o desses elementos estruturais.

Dentro desta légica, sdo estudadas as influéncias sobre a ductilidade de pilares de
concreto armado: as taxas das armaduras transversais e longitudinais, o espacamento entre as
armaduras transversais (estribos) e da relacdo base/altura da pega estrutural (efeito escala),
através da visualizacdo e analise de curvas for¢a-deformagao obtidas pelos codigos CASTEM

2000.

Essas atividades numéricas sao desenvolvidas para concretos com diferentes valores
de resisténcia a compressdo, tendo como base experimental (comparativa), resultados de
pilares ensaiados em laboratdrios de pesquisa brasileiros produzidos por Agostini (1992),

Paiva (1994), Lima (1997) e Lima Junior (2003).
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1.3. APRESENTACAO

No segundo capitulo desse trabalho ¢ apresentado o Concreto de Alta Resisténcia
desde a alteracdo da microestrutura do material provocada pela adicdo de silica ativa e
superplastificante até consideragdes de norma a respeito de seu comportamento mecanico.
Apresenta-se também os conceitos de ductilizacdo de elementos estruturais de CAR

publicados na literatura internacional.

No terceiro capitulo sdo apresentadas as particularidades do estudo dos pilares de CAR
considerando as recomendagdes sobre armadura de confinamento e capacidade resistente

desses elementos estruturais e os resultados obtidos por alguns pesquisadores.

No quarto capitulo ¢ apresentado o Codigo CASTEM 2000 e os modelos utilizados

para a analise dos pilares neste trabalho.

No quinto capitulo ¢ apresentada a estrutura da analise numérica realizada, bem como
uma discussao a respeito dos resultados experimentais extraidos da literatura utilizados para a

analise.

No sexto capitulo sdo apresentados os resultados numéricos e as respectivas

discussoes.

No sétimo capitulo sdo apresentadas as conclusdes e discussdes sobre possiveis

trabalhos futuros.
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2. CONCRETO DE ALTA RESISTENCIA

(CAR)

2.1. CARACTERISTICAS

O Concreto de Alta Resisténcia (CAR) se desenvolveu na década de 70 pela inclusao
de silica ativa e superplastificantes na massa basica de concreto, ambos com a capacidade de

aumentar sua resisténcia a compressao pela alteragdo da micro-estrutura do material.

Os superplastificantes conferem fluidez a pasta, o que possibilita uma menor
quantidade de dgua de amassamento para uma mesma trabalhabilidade do concreto fresco. A
quantidade de agua utilizada dessa forma se aproxima daquela apenas necessaria para a
hidratagdo do cimento, eliminando grande parte dos vazios deixados pela agua nao utilizada
nas reagdes de hidratagdo. Essa menor porosidade final eleva a resisténcia a compressao do

concreto endurecido.

A silica ativa tem o efeito de ocupar os espacos intersticiais dos cristais de cimento
hidratado, devido a sua elevada finura, dando maior compacidade e menor deformabilidade ao

concreto endurecido. Em menor escala, a silica ativa também tem efeito cimenticio quando




13

hidratada, tornando-se parte solida incorporada aos cristais que conferem resisténcia ao

concreto.

A alta reatividade da silica ativa com o hidroxido de célcio produzido na hidratagcdo do
cimento Portland, juntamente com as baixas relacdes agua/aglomerante, propiciadas pelos
aditivos superplastificantes, contribuem diretamente para se produzir um concreto com
elevada resisténcia a compressao.

O maior ganho de resisténcia do CAR, porém, esta na influéncia da silica ativa sobre a
interface pasta-agregado. Esta superficie ¢ a regido de maior fragilidade do concreto, onde
ocorrem as primeiras fissuras e por onde passam os planos de ruptura do material pela
pequena aderéncia entre a pasta de cimento e o agregado graudo. Durante o processo de
mistura do concreto usual, parte da 4gua de amassamento tem a fun¢do de dar trabalhabilidade
a massa, que se faz pela lubrificacdo da areia e da pedra, diminuindo o atrito entre esses
elementos. A agua adsorvida na superficie dos agregados impede a perfeita aderéncia da pasta
criando uma zona fragil no interior do concreto.

A Figura 2.1 apresenta o efeito da silica ativa na vizinhanca do agregado. O efeito ¢

potencializado pela reducdo de 4gua livre com a utilizacao de superplastificante.

a) c) d)
Figura 2.1 — Representacdo da atuagdo da silica ativa na interface agregado-pasta
Fonte: Modificado de ALMEIDA (1996)

a) Concreto fresco sem silica ativa, com grande espago preenchido pela agua em torno do agregado

(agg), devido a exudagdo e ao empacotamento (packing) deficiente dos graos de cimento (pc) na

fronteira.
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b) Zona de transi¢do do sistema (a), em estagio de maior maturidade, mostrando o preenchimento com
hidroxido de calcio (CH) e silicato de calcio hidratado (CSH), mas ainda com espagos vazios,
alguns dos quais preenchidos com materiais aciculares, provavelmente etringita.

¢) Concreto fresco com microsilica (sf), cujas particulas preenchem o espago em torno dos agregados,

ilustrados no item (a) pela agua.

d) Zona de transi¢do menos porosa, obtida com o sistema ilustrado no item (c), em estagio de maior

maturidade.

A alteracdo da microestrutura do CAR provocada pela introdugdo da silica ativa e
utilizacdao de superplastificante confere ao concreto muitas mudangas no seu comportamento
mecanico que ndo apenas ganho de resisténcia. A maior homogeneidade da massa também
leva a menores deformacdes (maior modulo de elasticidade), menor coeficiente de Poisson
para altas tensdes, melhor distribuicdo interna das tensdes, maior linearidade no diagrama
tensao-deformacao, ruptura mais fragil (menor ductilidade), menor fissuracdo e maior

resisténcia a tragao (ACI, 1984).

Enquanto o concreto convencional ¢ um material altamente poroso, heterogéneo, com
regides de clara fragilidade (interface pasta-agregado), o CAR apresenta um comportamento

mais monolitico e estavel perante tensdes proximas a sua resisténcia.

80

Tensio - MPa

20 \

0 | 1 | 1 1
1 2 3 4 5 6 7

Deformagdo - 107

Figura 2.2 — Diagrama tensdo-deformacao para concreto com resisténcias a compressao distintas

A Figura 2.2 apresenta um diagrama comparativo de tensdo-deformacdo do concreto

submetido & compressao para trés faixas de resisténcia. A curva inferior, com f; por volta de
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30 MPa, ¢ de um concreto elaborado apenas com os materiais usuais, as duas superiores sao
de um concreto com adicdo de microssilia e plastificante. Embora a evolugao do
comportamento da curva pareca gradual com o aumento da resisténcia a compressao, trata-se

de dois materiais distintos, com algumas diferengas no comportamento mecanico.
Pode-se notar pela Figura 2.2 que materiais mais resistentes & compressao apresentam:
a) maior mddulo de elasticidade (F) indicado pela parte ascendente mais ingrime;
b) maior linearidade da relagao tensao-deformagao subcritica;

¢) maior deformacdo especifica para tensdo maxima (e.), cerca de 2%o a 2,5 %o para o

concreto convencional e 3%o para 0 CAR;
d) ruina mais fragil indicada pela parte descendente do grafico.

Para o concreto convencional, Mehta e Monteiro (1994) estabelecem quatro estagios
do comportamento do concreto, em termos de micro-estrutura, enquanto submetido a um
comportamento monotonico até a ruina. Analisando o diagrama tensdo x deformagdo esses
estagios sao limitados, aproximadamente, em 30%, 50% e 75% da resisténcia (f’;). Durante o
primeiro estagio as microfissuras na interface pasta-agregado sdo estaveis e as deformagdes
sdo essencialmente elasticas. No segundo estagio as fissuras aumentam em tamanho e
quantidade até que no terceiro estagio surgem fissuras na matriz e a interface estad
desestabilizada, levando a maior deformagdo a cada incremento de forga. No quarto estagio
surge um processo espontaneo de interligacdo das fissuras pelo acimulo de tensdes ao seu

redor pela liberagdo da energia de deformacao eléstica.

No CAR as fissuras ndo ocorrem preferencialmente na interface pasta-agregado.
Quanto mais monolitico tende a ser o comportamento do material, mais linear, mais elastica e
de maior modulo (£) ¢ a deformagdo do concreto. A ruina do CAR, entdo, se da pelo
surgimento de fissuras de maneira endémica pela matriz e pelos agregados, que se manifestam
e se propagam rapidamente. Dessa forma, ¢ comum notar-se a ruptura dos corpos-de-prova
apresentando-se de maneira bastante abrupta e com superficies de ruptura atravessando os

agregados.
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2.2. PARAMETROS DE COMPORTAMENTO MECANICO PARA O

CAR

As pesquisas realizadas sobre o CAR no mundo inteiro permitiram uma rapida
evolucdo na técnica de produgdo e da tecnologia dos materiais, quando comparada as normas
de calculo de estruturas destes concretos. Algumas institui¢des organizaram comités para a
reunido de informagdes ja consolidadas e promover a atualizacio das normas de
dimensionamento de estruturas de concreto. Destacam-se, nesse sentido, o CEB — Comité
Euro-Internacionale du Beton (atualmente FIB — Fédération Internacionale du Betén), o ACI
— American Concrete Institute e¢ a Standard Norge, responsavel pela normatizacao
norueguesa.

A Norma Norueguesa regulamenta o calculo e constru¢do de estruturas de concreto
com até 94 MPa de resisténcia a compressao, o Coédigo Modelo CEB-FIP (1991) contempla
concretos com resisténcias até 80 MPa e o O ACI ndo apresenta limite de resisténcia para o

concreto.

No Brasil a norma NBR 6118:2003 aplica-se a concreto com resisténcia a compressao
até 50 MPa. Apresentamos a seguir uma compilacdo das propriedades mecanicas do CAR

apresentadas pelo ACI, CEB-FIP e NS.

2.2.1. Model Code - MC90 CEB (1991)

Aplicavel para concreto com resisténcia entre 12 MPa e 80 MPa, aferida em corpos-

de-prova cilindricos padrao com 15 cm x 30 cm.

- Resisténcia a tragao

f..=0307" [MPa] 2.1)
- Modulo de Elasticidade
E.=10"a,(f, +8)"° [MPa] (2.2)

Sendo o, fun¢do do agregado utilizado, conforme a tabela 1.
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Tabela 2.1 — Valores de ae (MC 90 CEB)

a, Agregado
1,2 Basalto
1,0 Quartzo
0,9 Calcareo
0,7 Arenito

- Relacao tensdo-deformacao

g,

cd

0,851

Ect Exy 81:

Figura 2.3 — Diagrama tensdo-deformacéo aproximado para concreto segundo CEB

Aproximagdo do comportamento para um diagrama do tipo parabola-retangulo, onde

para o trecho parabdlico (e, < g.;) vale a equacao 2.3.
2
o, =085/, [2( : j - ( i J } [MPa]
gcl gcl

Sendo que para f; menor que 50 MPa utilizam-se os valores limites usuais de

2.3)

deformacgdo 2%o e 3,5 %o para &.; € &, respectivamente. Para 50 < f.; < 80 MPa a deformagao
¢ minorada, como mostrado na equagao 2.4.

(2.4)
Ep = 0,0035(ﬂj [com for MPa]

ck
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2.2.2. Norma Norueguesa NS 3473 (1992)

Utiliza corpos-de-prova ctibicos com 10 cm de aresta para a obtengdo da resisténcia a

compressdo. Aplica-se a concreto com resisténcia entre 20 ¢ 94 MPa.

- Resisténcia a tragao

for =0,30£,” [MPa], limitado em 4 MPa.

- Médulo de Elasticidade

E,=9500f,"" [MPa]

- Relacao tensdao-deformacao

“—O.fo‘m/ £en Eco fcu

Een

Figura 2.4 — Diagrama tensdo-deformacao aproximado para concreto segundo CEB

2.5)

(2.6)

Recomenda-se a utilizagdo desse modelo para concreto com resisténcia a compressao

entre 55 MPa e 85 MPa. O comportamento da curva possui o mesmo aspecto geral do

diagrama parabola-retangulo, porém com um trecho inicial de evolugdo linear. A rigor, os

sinais sao mantidos e a deformagdo por encurtamento ¢ considerada negativa.

o, =E.,¢. [MPa] para —0,6 f

CI'I/E S(C;C<()

cn

m—0,6

E £+06f. |m1
cné‘—’f‘cn:| [MPa’] para 800 < gc S _0’6»](‘0)1 /Ecn

0.6—m)f.,

O =~ fen [MPa] para £, <&, <&,

O-L'}’l = EC}’lgC + (m - l)f‘cn|:

2.7)
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Sendo considerados:

=(2,5m-1,5)e,,

6, = A 2.8)

™
|

Para a Norma Norueguesa a resisténcia de célculo f.; ¢ ponderada por um coeficiente
ym em funcdo da resisténcia do concreto, da velocidade do carregamento e da idade do

material. Esse conceito deve ser mais discutido no Capitulo 3, quando tratar da capacidade

resistente dos pilares.

2.2.3. ACI Committe 363 e 318

O ACI considera Concreto de Alta Resisténcia aquele com f; superior a 70 MPa,

obtido a partir de corpos-de-prova do tipo cilindricos reduzidos de 10 cm x 20 cm.

- Resisténcia a tragao

S = 0,54y fo [MPa] 29

-Modulo de Elasticidade

E. =0,43w" £%° [MPa] (2.10)

Sendo w, o peso especifico do concreto dado em kg/m?.

2.3. DUCTILIDADE DAS ESTRUTURAS EM CAR

Embora o CAR apresente grandes vantagens na sua utilizacdo, tanto no que se refere
ao seu comportamento mecanico mais estavel quanto a diminui¢do do tamanho das pecas e

redu¢do no peso proprio das estruturas, alguns aspectos relacionados a sua resisténcia e
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\

ductilidade tém sido alvos de preocupagdes no que concerne a seguranga dos elementos

estruturais.

A ductilidade de uma estrutura pode ser entendida como a capacidade de se deformar
sem perda de suas propriedades resistentes, garantindo seguranga a edificagdo. Deformacdes
de origem de recalques de fundagdes e variagdes de temperatura, por exemplo, sdo muito
freqiientes e nesses casos a estrutura deve apresentar tolerancia a esses fendmenos sem que

entre em colapso.

Em ensaios de corpos-de-prova submetidos a compressdo uniaxial com controle de
deformagdo, os concretos convencionais, ou seja, de resisténcia a compressao até 30 MPa,
segundo Amaral Filho (1990), podem sustentar sua capacidade resistente maxima para um
amplo intervalo de deformagdes enquanto que para os corpos-de-prova de CAR a diminui¢ao

da capacidade resistente ocorre rapidamente com o aumento das deformacdes.

No caso dos concretos convencionais o problema da fragilidade do material ¢
contornado pelo uso adequado de armadura. No caso das vigas, por exemplo, a armadura
longitudinal € prescrita de tal maneira que a falha seja governada pelo ago, resultando dai uma
falha ductil (FRANCA e DINIZ, 2001). No caso dos pilares curtos sujeitos a forcas com
pequena excentricidade, que falham em compressdo, a ductilidade do pilar pode ser
aumentada a partir do detalhamento adequado das armaduras transversais de confinamento na

forma de estribos ou espirais (AGOSTINI, 1992).

Uma das principais aplicacdes estruturais do concreto de alta resisténcia ¢ em pilares
de edificios altos, cujo comportamento estrutural é governado pelas propriedades mecanicas
do concreto. Esse fato torna a ductilidade desses elementos estruturais bem mais sensivel ao
tipo de concreto utilizado e ao seu respectivo diagrama tensdo vs. deformagao. Observa-se,
assim, que, quando o concreto de alta resisténcia ¢ aplicado a pilares, a ductilidade desses
elementos estruturais ¢ reduzida e sua ruptura fica caracterizada por pequenas deformagoes.

Deste modo, a redistribuicdo de esfor¢os capazes de evitar o colapso de uma
edificacao, quando da ruina de um pilar, ¢ comprometida. Em paises onde existe o risco de
abalos sismicos, esse comportamento torna-se ainda mais preocupante, pois variacdes bruscas
de agdes podem levar uma edificacdo ao colapso sem nenhum aviso prévio.

Segundo Lima Jr (2003) para solucionar este problema, diversos pesquisadores, no
Brasil e no mundo, vém estudando o comportamento dos pilares de Concreto de Alta
Resisténcia, visando ao melhoramento da capacidade de absor¢do de energia dessas

estruturas. Entre esses estudos, destacam-se os trabalhos internacionais de Bjerkeli et alii
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(1990), Cusson e Paultre (1994), Ibrahim e MacGregor (1996), Samaan, Mirmiran e Shahawy
(1998), Diniz e Frangopol (1998) e Razvi e Saatacioglu (1999-b). Além desses, merecem
destaque trabalhos experimentais nacionais, como, por exemplo, o de Agostini (1992), Paiva
(1994), Perdao Junior (1994) e Fernandes (1997), todos estes desenvolvidos na Faculdade de
Engenharia Civil da UNICAMP, e Lima (1997), Queiroga (1999), Vanderlei (1999),
Guimaraes (1999), Lima Janior (2003), etc., realizados na Escola de Engenharia de Sao
Carlos — USP.

Para estruturas de concreto armado de alta resisténcia, a ductilidade final dos
elementos estruturais depende ndo sé da ductilidade de seus materiais constituintes — concreto
e aco — mas também do dimensionamento ¢ do detalhamento da armadura. Varios estudos
apontam uma deficiéncia da armadura de confinamento no caso dos pilares elaborados com
CAR quando dimensionado conforme as técnicas usuais. Dentre eles pode-se apontar os
estudos de Ahmad e Shah (1982), Martinez, Nilson e Slate (1984), ACI (1997), Diniz e
Frangopol (1997a), Franga e Diniz (2001).

Os conceitos de ductilidade de pilares submetidos a carregamentos centrados e
excéntricos sdo essencialmente distintos: pilares submetidos a foca axial excéntrica tém sua
ductilidade medida de forma andloga as vigas com uma relagdo entre as curvaturas ou flechas,
enquanto pilares com forga centrada ndo possuem curvaturas, mas apenas deslocamentos ao

longo do seu eixo longitudinal, na dire¢do do carregamento.

Cusson e Paultre (1994) relacionaram um comportamento mais ou menos ductil a taxa
de armadura do pilar capaz de provocar um confinamento no concreto evitando o surgimento
de tensdes de tracdo no interior do elemento, pois o efeito de Poisson ocorre no sentido de
aumentar a se¢ao transversal do elemento submetido a compressao uniaxial. Dessa forma, a
armadura longitudinal e, sobretudo, a armadura transversal, assumem a funcdo de conter o
concreto interior as armaduras confinado em um nucleo submetido a um estado triaxial de

tensoes.

Muitos trabalhos experimentais, como os de Agostini (1992), Paiva (1994), Lima
(1997), Saatcioglu e Razvi (1998) e Queiroga, Giongo e Takeya (1999), tém buscado
encontrar taxas de armadura de confinamento do concreto para diferentes configuragdes
fisicas e geométricas de pilares de CAR. Esta técnica de confinamento traduz-se, basicamente,
em se adotar altas taxas de armadura transversal (seja por estribos ou encamisamento por

chapas de ago ou materiais compdsitos), de modo a gerar um confinamento passivo capaz de
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controlar o processo de fissuragdo e a expansao lateral do concreto e, desse modo, aumentar a

ductilidade desses elementos estruturais.
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Figura 2.5 — Diagrama Forca — Deformagcéo para pilares de concreto de CAR submetidos
a compressao centrada
Fonte: CUSSON e PAULTRE (1994)

Agostini (1992) e Paiva (1994), com trabalhos pioneiros no Brasil, ensaiaram pilares
sob forca centrada com taxa de armadura transversal entre 1,5% e 3,0%. O primeiro analisou
o comportamento dessas taxas de armadura para pilares de se¢do quadrada de dimensdes 8§ cm
x 8 cm x 48 cm e resisténcia média a compressdo do concreto de 73,8 MPa, onde concluiu
que taxas de armadura iguais e superiores a 1,75% apresentaram fissuragdes bastante visiveis
no cobrimento antes da ruina do pilar, mas o confinamento s6 pode ser garantido com 3,2%
de taxa de armadura longitudinal e 2,2% de armadura transversal. Paiva (1994) sugeriu
alteracdes na secdo transversal e ensaiou pilares de dimensdes 8 cm x 10 cm x 48 cm, com
resisténcia média do concreto de 64,7 MPa sendo que para tais pilares concluiu que taxas de

2,0% de armadura transversal ou superiores sdo capazes de evitar a ruptura fragil.

Lima (1997), em seus pilares ensaiados a compressdo centrada, introduziu os
conceitos de taxas de armadura em relacdo ao nucleo confinado de concreto ¢ de taxa mais
densa de armadura nas extremidades para evitar rupturas por tensoes localizadas. Esses pilares
foram divididos em 4 séries distintas: as duas primeiras com se¢des quadradas de dimensdes
20 cm x 20 cm x 124 cm, com taxas de armadura transversais de 1,57% ¢ 0,51% e outras duas
séries, de dimensdes 15c¢cm x 30cm x 94 c¢cm, com taxas de armadura transversal de 1,01% e

2,02% . Os pilares utilizaram concreto de resisténcia média a compressdao de 86,7 MPa. Sua
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conclusdo foi a de que taxas de armadura transversal de 1,03% seriam capazes de levar os

pilares a ruptura ductil.

Saatcioglu e Razvi (1998) estudaram pilares de dimensdes 25 cm x 25 cm x 90 cm
submetidos a for¢a centrada, com taxas de armadura transversal variando entre 0,99% e
4,59% e resisténcia do concreto variando entre 60 MPa e 124 MPa. Conclui que a relacao
entre a taxa de armadura transversal ¢ a resisténcia do concreto deve ser de no minimo 5,0 %

para que o pilar apresente ruptura ductil.

Alguns autores que realizaram experimentos com pilares de CAR submetidos a forga
excéntrica ndo objetivaram avaliar taxas de armadura de confinamento eficiente. Agostini
(1992) e Lima (1997), por exemplo, discutem deformacgdes atingidas no concreto comprimido
de seus pilares. Ibrahim e MacGregor (1996) discutem pardmetros geométricos dos pilares

para a determinacao de sua forca de ruina.

Outra técnica de comprovada eficiéncia, que também vem sendo estudada, ¢ a adicao
de fibras de aco a massa do concreto (Taerwe, 1992; Hsu e Hsu, 1994; Nataraja et alii, 1999; e
Guimaraes, 1999) A utilizacao de fibras em materiais frageis, buscando ganho de ductilidade,
data de tempos remotos. Contudo, aplicada ao concreto, essa técnica ¢ bastante recente,
apresentando ainda varios problemas a serem solucionados, tais como: problemas com a
trabalhabilidade do concreto fresco ¢ desconhecimento das taxas ideais de adi¢cdo de fibras.
Quando adicionadas ao concreto, as fibras geram um tipo de “confinamento” que mantém o
concreto integro, mesmo para elevadas deformagdes, aumentando de forma consideravel a
ductilidade deste material. A grande vantagem do tipo de “confinamento” gerado por essa
metodologia ¢ que ele ¢ imune aos efeitos da flexo-compressdao. Destaca-se, no uso desta

técnica o trabalho de Lima Junior (2003) desenvolvido no Brasil.
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3. PILARES DE CONCRETODE ALTA

RESISTENCIA

Os pilares sdo pecas alongadas submetidas, essencialmente, a esfor¢os de compressao
em seu sentido longitudinal. De maneira geral, os pilares recebem esforcos diretamente das
lajes e/ou vigas nele apoiadas. Dependendo de sua posi¢do na estrutura, ou melhor, da
disposi¢ao das vigas ao seu redor, o carregamento pode apresentar pequena ou grande

excentricidades, estando menos ou mais sujeito a esforcos de flexao.

A armadura longitudinal se presta a compor a resisténcia a compressdo do pilar e a
atender as solicitacdes excéntricas. As barras sdo dispostas nas extremidades da se¢do
transversal para aumentar a eficiéncia dos esforcos resistentes. A armadura transversal tem a
funcdo de conter a flambagem da armadura longitudinal e a conseqiiente perda de estabilidade
da peca. Com pequenos espagamentos, a armadura transversal ¢ capaz de promover o
confinamento do nucleo de concreto pela resisténcia as deformagdes transversais causadas

pelo efeito de Poisson.

A natureza dos esfor¢os aos quais ao pilares estdo submetidos leva este elemento

estrutural a ter seu comportamento mecanico mais fortemente influenciado pelas
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caracteristicas do concreto. A fragilidade do CAR em vigas ¢ contornada pelo
dimensionamento apropriado da armadura longitudinal de modo a ter a sua ruina governada
pelo ago responsavel por absorver as forcas de tracdo. Pelo fato de os pilares ndo estarem, via
de regra, submetidos & tragdo longitudinalmente, a organizacdo da armadura de modo a

ductilizar as deformagdes representa um desafio para pesquisa atual na area.

3.1. CAPACIDADE RESISTENTE DOS PILARES

A capacidade resistente teorica de um pilar usual ¢ dada pela soma da resisténcia a
compressao do concreto e da resisténcia da armadura longitudinal, apresentada pela Equagao
3.1. Essa expressdo considera a distribuicdo uniforme de tensdes na se¢do transversal, a nao

flambagem da armadura e a solidariedade perfeita dos materiais.

Eeo = f;‘,pilar (Ac - As ) + O_s As (3 1)

sendo, F., ¢ a maxima forca teoricamente suportada pelo pilar;
Je pilar € @ Tesisténcia a compressdo do concreto no pilar;

A, € a area de secdo transversal do pilar;

Ay € a area de se¢do transversal da armadura longitudinal e

oy ¢ a tensdo da armadura longitudinal para uma deformagao de 2%eo.

A resisténcia do concreto no pilar (f; i) difere da resisténcia a compressdo do corpo-
de-prova por uma constante k... Essa constante ¢ o produto das constantes k;, k> e k3 que
representam, respectivamente, o acréscimo da resisténcia em longo prazo (efeito das reacdes
lentas de hidratacdo do cimento), a diferenca de resisténcia entre o cilindro padrdo e a
estrutura (efeito geométrico) e a diminui¢do da resisténcia do material sob acdes de longa
duracdo (efeito Riisch). Fusco (1989) resume os valores classicos adotados para essas trés
constantes: k; = 1,2, k> = 0,95 e k3 = 0,75, cujo produto € k. = 0,85 que costumeiramente
acompanha f.; (resisténcia de calculo do concreto a compressdo) nas equacdes de

dimensionamento de estruturas de concreto armado.

Os primeiros trabalhos com pilares de CAR notaram que a capacidade resistente
teorica dos pilares era sempre superior a capacidade resistente dos pilares experimentais

(AGOSTINI, 1992, LIMA, 1997 e QUEIROGA, 1999). Associado a esse comportamento os
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pilares, via de regra, apresentam o destacamento prematuro do cobrimento, levando os
pesquisadores a crerem que apenas o nucleo de concreto, interior as armaduras e confinado
por estas, tinha fun¢do resistente. Dessa forma a Equacgdo 3.1 foi modificada para a forma
apresentada na Equacdo 3.2, com os mesmos termos, a menos por 4,. que representa a area de

secdo transversal do pilar interior as armaduras, ou seja, a area do nucleo de concreto.

F

teo — fc,pilarAnc +0,4, (3.2)

Pesquisas posteriores discutiram outros parametros de resisténcia associados ao CAR.
Lima Jr (2003) e Oliveira (2004) ensaiaram para cada modelo de pilar, segundo seus
programas experimentais, um prisma de mesma geometria sem qualquer armadura. Dessa
forma conseguiram estabelecer uma relacdo entre a resisténcia dos cilindros de controle
(cilindro reduzido 10 cm x 20 cm) e a resisténcia dos prismas. O valor de &, obtido pelos

autores so, respectivamente, de 0,84 para £ de 80 MPa e 0,91 para /. por volta de 40 MPa.

A norma norueguesa NS 3473 E (1992) admite que k,; pode ser aproximado pela
Equacdo 3.3 para 12 <f; < 94 MPa.

k, =-0,1358In(f,,)+1,2908 , com f;; em MPa (3.3)

Considerando o efeito da hidratacdo lenta e do carregamento de longo prazo os
mesmos para o CAR e o concreto convencional, a variagdo de k, afeta diretamente o
comportamento das estruturas em CAR. Segundo a Equacdo 3.3, k; varia com o oposto do
logaritmo neperiano de f. A Figura 3.1 apresenta a relagdo entre fo € fc piir considerando k; e

ks segundo Fusco (1989) e k, segundo a norma norueguesa.
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Figura 3.1 — Relagdo entre a resisténcia do concreto (f.«) e a resisténcia do pilar (£, i)

Lima Jr (2003) e Oliveira (2004) apresentam uma nova perspectiva para a
compreensdo da resisténcia a compressdo dos pilares armados de CAR mostrando a ndo-
linearidade entre f € fc piar. Observando a Figura 3.1 podemos notar que f. .- chega a ser

quase 40% menor que f. para resisténcias da ordem de 80 MPa.

Essa relagdo entre f.x € f. piar N30 € absoluta para qualquer arranjo de armaduras. Um
estado triaxial de tensdes ¢ gerado pelo confinamento do concreto no nicleo e pode ocasionar

um acréscimo de tensoes resistentes da ordem de 20 %., segundo PROENCA (1988).

3.2. CONFINAMENTO DOS PILARES DE CONCRETO ARMADO

Nos pilares, o concreto pode ser submetido a um estado tri-axial de tensdes, por meio
do confinamento por armaduras transversais. Essas armaduras podem ser formadas por
estribos com pequeno espagamento, por tubos metalicos, ou ainda por tubos de materiais
compositos. Em todos esses casos, as armaduras transversais geram um confinamento
passivo. A elevada capacidade resistente dos pilares de CAR leva ao surgimento de tensdes

transversais significativas pelo efeito de Poisson.

Para pequenas intensidades de forgas, a expansdo lateral do concreto ¢ desprezivel,
conseqlientemente a armadura transversal praticamente nao ¢ solicitada e o comportamento do
concreto ¢ semelhante ao do ndo-confinado. Com a elevagdo da forca para intensidades da

resisténcia uniaxial do material, o processo de microfissuracdo se intensifica, a expansao
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lateral do material atinge o valor maximo e, entdo, a armadura transversal € solicitada

intensamente, confinando o concreto do elemento estrutural.

O efeito do confinamento do concreto em pilares submetidos & compressdo axial traz
varios beneficios ao seu comportamento estrutural, entre os quais destaca-se a melhoria da
ductilidade do elemento estrutural, sobretudo no caso e pilares de CAR, o aumento na
resisténcia a compressao axial do concreto em virtude da acdo das pressdes laterais.
Entretanto, dependendo da forma da secdo transversal, a eficiéncia pode ficar comprometida

em funcdo da distribuicdo a pressdo de confinamento.

A armadura de confinamento é, portanto, muito utilizada em pilares de concreto
armado com o objetivo de aumentar a capacidade resistente e melhorar o seu comportamento
no tocante a ductilidade. Cusson e Paultre (1992) explicam que isso acontece pelo fato de a
distribuicdo de tensdes de confinamento longitudinalmente, entre os estribos serem em forma
de arco. Desse modo o espacamento entre os estribos deixa um volume de concreto sem
confinamento, que pode se desprender da peca durante a aplicacdo da forga na estrutura por

causa do gradiente interno de tensdes, conforme mostra a Figura 3.2.

concrcto
. - confinado

Figura 3.2 — Regides de confinamento do concreto interior & armadura
Fonte: Cusson & Paultre (1994)

Pela figura anterior pode-se notar que quando o espacamento entre os estribos for
grande, forma-se um volume de concreto sem efeito do confinamento e mais susceptivel a

ruina.
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Claeson e Gyltoft (2000) observaram por meio de ensaios de pilares de se¢do quadrada
que quanto menor for o espagamento entre os estribos mais eficiente sera o efeito do
confinamento, melhorando a ductilidade do pilar. Dessa forma, pode-se diminuir o didmetro

da barra do estribo quando reduzido o espagamento entre os mesmos.

O ACI 441 (1997), baseado nos trabalhos de Cusson e Paultre (1994) apresenta um
diagrama do comportamento de pilares de concreto de alta resisténcia submetidos a
compressdo centrada (Figura 2.5). Neste diagrama pode-se observar que o comportamento

pos-pico dos pilares ¢ diretamente influenciado pelo confinamento.

O ACI 441 (1997) indica que, ao contrario do que ocorre nos pilares de concreto
convencional, o cobrimento dos pilares de CAR se destacam prematuramente. Segundo Foster
et al (1998) e Foster (2001) isso se da pelo grande volume de armadura transversal, que
interrompe a continuidade do concreto do nucleo e do cobrimento, gerando um plano

preferencial de falha, que é agravado quando o espacamento dos estribos € pequeno.

Por outro lado, Sargin et al. (1971) sugerem que a presenga de altas taxas de armadura
transversal prejudica a compactacdo do concreto do cobrimento e, assim, uma maior
concentragdo de ar e dgua localiza-se nesta regido. Esses fatores fazem com que a resisténcia

do cobrimento seja inferior a do nucleo, colaborando para sua ruptura prematura.

Foster et al. (1998), por meio de andlise com Elementos Finitos, mostraram que as
deformacgdes laterais do nucleo sdo inferiores as do cobrimento, uma vez que a armadura
transversal impede a expansdo lateral do nucleo. Esse gradiente de deformagdes gera tensoes
de tragdo entre o nucleo e o cobrimento que, quando atinge a resisténcia a tragao do concreto
ocasiona o surgimento de fissuras na interface nucleo-cobrimento, as quais ocasionam a
separacao entre as duas partes. Para acontecer o destacamento do cobrimento € preciso, nao so6
o surgimento de fissuras, mas também outros mecanismos, como a flexdo da armadura

longitudinal e a instabilidade lateral a que fica sujeito o cobrimento devido a sua alta esbeltez.

Diversos pesquisadores relatam que a tensao lateral de confinamento esta diretamente
relacionada com a taxa de armadura transversal. O comportamento fragil do concreto pode ser
contornado com altas taxas de armadura de alta resisténcia, ductilizando o comportamento

pos-pico.

Cusson e Paultre (1992) observaram melhora tanto na ductilidade como também na
capacidade resistente dos pilares quando o espagamento dos estribos era reduzido. O fato ¢

explicado uma vez que a distribuicdo de tensdes de confinamento longitudinal, entre estribos,
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se da em forma de arco. Dessa maneira grande quantidade de concreto permanece nao-

confinado quando o espacamento aumenta, e o estado triaxial de tensdes nao se estabelece.

Carrazedo (2005) avaliou em sua tese de doutorado a influencia da forma da secdo
transversal e da excentricidade da for¢a de carregamento sobre o efeito de confinamento em
pilares de concreto encamisados com polimeros reforcados com fibras. O autor observou em
seus experimentos a ocorréncia de reducdes significativas dos efeitos de confinamento em
certos tipos de pilares de secdo quadrada e retangular. A vertente numérica de seu trabalho
mostrou que os efeitos de segunda ordem no concreto confinado podem ser muito

importantes.

A dissertacao de mestrado de Sudano (2005), também sobre confinamento de pilares
de concreto armado com fibras, mostra que a forma da secdo transversal dos pilares,
quadrada, retangular e circular, com bordas arrendondados ou elipticas ¢ fundamental para o

bom desempenho do pilar refor¢ado.
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4. CODIGO CASTEM

A avaliacdo da ductilidade dos pilares armados de CAR ¢ feita neste trabalho por meio
da andlise numérica utilizando o codigo de calculo CASTEM 2000. O programa foi
desenvolvido pela “Commissariat a 1’Energie Atomic” (CEA), Franca, para o
desenvolvimento de pesquisas na 4rea de mecanica das estruturas. Utiliza o Método dos
Elementos Finitos para a andlise de muitos tipos de problemas, como mecanica dos
solidos/fluidos, problemas térmicos ou eletromagnéticos. Para fins de pesquisa, o programa ¢

disponibilizado pela CEA no site www-cast3m.cea.ft.

O codigo apresenta um sistema completo que integra ndo somente as funcdes de
calculo propriamente ditas, mas igualmente as fungdes de construgdo do modelo e do
tratamento de resultados. Ele permite trabalhar ou tratar os problemas de mecanica das
estruturas dentro do dominio estdtico e dindmico, além de permitir resolver os problemas

envolvendo ndo linearidade fisica e geométrica.

O codigo foi estruturado segundo uma técnica de programacdo orientada a objetos,
sendo possivel criar objetos de diferentes tipos para definicdo de um unico problema
(VARUM, 2003). Utiliza a linguagem de alto nivel GIBIANI com uma grande quantidade de
comandos e operadores para definir e controlar o programa pela manipulacio de objetos. Essa

macrolinguagem permite definir as caracteristicas dos operadores usuais de andlise por
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elementos finitos pela simples instrugdo envolvendo comandos e operadores atuando na
entrada dos objetos para a criacdo de novos objetos, como se associasse “adjetivos” aos

operadores.

A caracteristica de orientacdo a objetos do CASTEM o torna um codigo versatil e
flexivel, no sentido de que pode se ajustar as especificidades de cada problema a ser
solucionado. Diferente de codigos cléssicos de analise estrutural aplicavel a problemas bem
definidos de estruturas, o CASTEM permite que o usudrio construa seu proprio algoritmo,
acompanhe tarefa por tarefa, modifique sua seqiiéncia, altere ou verifique as saidas apds cada
passo. Ou seja, 0 CASTEM permite adequacao as necessidades dos problemas de acordo com

as escolhas do usuario.

Os objetos sdo descritos por partes de informagdes agrupadas de acordo com
caracteristicas de cada tipo de objeto. Comandos e operadores sdo utilizados inicialmente para
criar operagdes de entrada dos objetos e depois podem ser utilizados para unir objetos, dividi-
los, altera-los ou manipula-los de outras formas. A partir de entdo, sdo atribuidas
caracteristicas aos objetos e definidas as condi¢des de contorno do problema como qualidades

dos objetos, ou mesmo de partes deles.

Aréde (1997)' citado por Varum (2003) ilustram que para problemas complexos o uso
do CASTEM pode ser vantajoso: as seqiiéncias de operagdes montadas em diferentes
segmentos de programa, utilizando a linguagem GIBIANI, podem ser associadas
posteriormente por meio de operadores, dessa forma o problema se torna a soma de pequenos
problemas bem caracterizados. O CASTEM possui alguns procedimentos usuais da analise de
estruturas pré-construidos, podendo ser utilizados pela associagdo de operadores a esses

objetos de biblioteca.

Uma outra particularidade do codigo CASTEM 2000 ¢ possibilitar o desenvolvimento
de novos operadores de calculo permitindo a resolugdo de outros tipos de problemas,
definindo, em certos casos, operadores diferentes daqueles ja existentes. Esses novos
operadores podem ser desenvolvidos, testados e verificados independentes daqueles ja
existentes no programa. Para isto, ¢ necessario conhecer a estrutura dos dados contidos nos
objetos a serem tratados pelos novos operadores, assim como nos objetos comuns a todo o

programa.

' AREDE, A. Seismic assessment of reinforced concrete freme structures with a new flexibility based
element — 1997. PhD thesis, FEUP, University of Porto, Portugal. 1997.




33

As operagoes sao executadas pelos operadores que agem diretamente sobre um objeto
formando um argumento. As operagdes sdo feitas sobre objetos ja4 disponiveis, contendo
informagdes caracteristicas da andlise efetuada ou de objetos especificos definidos somente a

fim de permitir a execu¢do de uma operacao requerida.

Assim, o simples fato de atribuir um nome a um niimero inteiro ou real permite a
geracao do objeto correspondente, do tipo ENTIER (inteiro) e FLOTTANT (flutuante), nesse

caso sdo utilizados para efetuar operagoes algébricas com outros objetos.

As operagdes executadas sobre objetos conduzem a criagdo de novos objetos, sendo de
mesmo tipo ou tipo diferente do objeto operado. Assim os operadores do tipo algébrico ou o
operador ET (e) que une dois ou mais objetos sdo geralmente utilizados para a criagdo de

novos objetos do mesmo tipo que os objetos de origem.

Por outro lado, operadores mais sofisticados criam objetos de tipo diferentes. Por
exemplo o operador MODL (de modele, modelo) utiliza um objeto do tipo MAILLAGE
(malha) e de objetos do tipo MOT (palavra) podem criar um novo objeto do tipo MMODEL
contendo as referéncias geométricas, de formulacdo dos elementos finitos e comportamento

do material da estrutura analisada.

O coédigo CASTEM 2000 utiliza os critérios de plasticidade de Drucker-Prager para o
concreto, o modelo elastoplastico perfeito para o aco € o método incremental iterativo de
Newton-Raphson. Entre os trabalhos cientificos desenvolvidos com o auxilio do codigo de
calculo CASTEM pode-se citar as teses de doutorado de Barbosa (1992), Varum (2003) e a
dissertacdo de Gamino (2003).

4.1 METODO DOS ELEMENTOS FINITOS

O M¢étodo dos Elementos Finitos tem origem da adaptacdo de outros métodos

analiticos de célculo: de Galerkin e de Rayleight-Ritz.

O método de Rayleight-Ritz consiste na elaboracdo de um funcional que descreva o
problema em todo o seu dominio e o aproxime para uma soma de equacdes aproximadoras,
sendo que todas elas devem satisfazer as condi¢des de contorno reais. O novo funcional &,
entdo, minimizado de forma a se estabelecer o equilibrio do sistema (um ponto de méximo,
minimo ou inflexao). O desvio em relagdo a solugdo exata ¢ fixado em um determinado valor

A.
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O método de Galerkin ndo necessita de um funcional, sendo as equagdes diferenciais
que descrevem o problema a partida para a solugdo. Substituindo-as por uma soma de
equacdes aproximadores e sendo definidas fun¢des ponderadoras (que fazem o resultado
convergir) e fungdes residuais (que representam o desvio da solugdo exata), garante-se que as
equagdes aproximadoras e as fungdes ponderadoras sdo ortogonais em seu dominio, fazendo

com que a fung¢ao residual seja minimizada.

O método dos Elementos Finitos surgiu da dificuldade de se obter funcdes que
atendam as condic¢des de contorno de forma consistente. O principio de célculo ¢ geralmente
baseado no método de Rayleight-Ritz, sendo o dominio da integracdo subdividido em n
subdominios chamados elementos finitos. Para cada elemento ¢ montado um funcional 77, tal
que o funcional que descreve o problema seja /7= 2T71i. O ponto de estabilizacdo do funcional

ITocorre onde a sua variagdo tende a zero, ou melhor: O/7 = 0.

Quando /7 ¢ um funcional de deslocamento, deseja-se saber qual ¢ a situagdo de
estabilidade estatica da estrutura, e essa aplicacdo tem o nome de Método dos Elementos
Finitos, Método dos Deslocamentos, ou M¢étodo da Rigidez. Quando s3o estabelecidos
funcionais das tensdes o principio aplicado ¢ o da minima energia complementar e este ¢ o

M¢étodo dos Elementos Finitos, Modelo das For¢as ou Modelo da Flexibilidade.

A forma geral da solugdo do funcional ¢ andlogo a lei de Hooke, sendo ' = K.U, onde
F ¢é o parametro em analise, K representa as condi¢des de contorno e propriedades do material
e U os parametros conhecidos sobre o sistema. Caso esteja-se estudando as tensodes (F), K € a
rigidez do elemento e U sdo as deformagdes sofridas. Por outro lado, sendo F' as deformagdes
a serem conhecidas, K ¢ o inverso da rigidez (flexibilidade) e U sdo as tensdes as quais o

elemento esta submetido.

Quando a estrutura esta discretizada em forma de malha a equacdao F' = K.U vale para
cada um dos elementos em seu subdominio, com um sistema préprio de coordenadas
chamado sistema local. A Figura 4.1 mostra como esta definido o sistema de coordenadas

para cada elemento.

A partir dessas consideragdes a solucao do sistema se d4 como uma soma de solugdes
particulares, e os sistemas de coordenadas locais transpostos para uma sistema global de

coordenadas.
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Assim F = K.U tem agora a forma {F} = [K].{U}, onde {F} e {U} sdo matrizes
colunas dos parametros nodais de tensdes e deformacdes e [K] ¢ a matriz rigidez (ou

flexibilidade) do sistema.

O processo computacional de andlise da estrutura possui simplificagdes muito
importantes, pois 0 processo matematico de criagdo dos funcionais do sistema ¢ intrinseco no
programa utilizado. Sendo assim, podemos resumir os processos de calculo via computador

em:
- Divisdao dos dominio em elementos discretos;
- Calculo das matrizes de rigidez e for¢a equivalente;
- Montagem das matrizes globais de rigidez e forga;
- Introducao das condi¢des de contorno;
- Solucao do sistema de equagdes;
- Calculo das tensoes/deformacdes nos elementos.

Outros métodos numéricos de solugdo aproximada, como o Método dos Elementos de
Contorno (MEC) ou do tipo mesh-less se desenvolveram a partir do MEF buscando eliminar a
dificuldade em se criar uma malha consistente e representativa do problema em analise. Neste
trabalho a geragdo da malha de elementos finitos ¢é feita pela discretizagdo bidimensional de
uma secao longitudinal dos pilares, sendo o concreto representado por elementos de placa de

quatro nds e a armadura por elementos de barra de dois nos.

O M¢étodo dos Elementos Finitos possibilita a solu¢do de problemas relacionados a
elasticidade linear ou mesmo ligados a ndo linearidade fisica, sendo que possivel retratar o
espectro de deformacodes e tensdes em materiais com comportamentos reoldgicos distintos. A
ndo-linearidade geométrica do elemento estrutural ¢ tratada pela evolucdo incremental da
forca aplicada e a verificacdo do deslocamento correspondente. Dessa forma realiza-se a
linearizagdo da resposta tensdo-deslocamento e determina-se o valor residual de forca em

cada passo, reduzindo-o a zero incrementalmente.

Segundo Proenga (1988) a solugdo de problemas nao lineares solucionados via método

dos elementos finitos deve sempre seguir alguns procedimentos, descritos a seguir.
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Uma vez adotada uma lei de plasticidade que retrata a nao linearidade fisica do
material concreto, uma correcdo sobre a for¢a incremental ¢ introduzida utilizando

procedimentos iterativos.

Assim, para um estado de carregamento, calcula-se via Método dos Elementos Finitos

os deslocamentos e, aplicando equagdes de compatibilidade, as deformagdes e as tensdes.

Utilizando a lei de plasticidade adotada corrigem-se as tensdes calculadas, provocando
um estado de tensdo ndo compativel ao ocasionado pelo carregamento. Desta forma, ira existir
uma diferenca entre a forca aplicada e aquela necessaria para restabelecer o equilibrio,

devendo esta diferencga ser correspondente ao grau de precisao desejado.

4.2 MODELAGEM GEOMETRICA

As estruturas utilizadas na construcdo civil sdo elementos tridimensionais. Porém,
algumas particularidades geométricas de cada um dos elementos permitem a associagao destes
a modelos geométricos biaxiais ou até mesmo uniaxiais, simplificando a compreensdo e o

tratamento do seu comportamento mecanico.

As dificuldades ligadas ao equacionamento da mecénica do continuo para se resolver
um problema de estruturas podem ser sanadas pela utilizagdo de métodos numéricos, sendo o
método dos elementos finitos um dos mais confidveis e um dos mais utilizados métodos de

calculo estrutural.

A consideragdo, dessa forma, de um problema realmente tridimensional para um
problema bidimensional ou at¢é mesmo unidimensional, faz necessario explorar as
particularidades geométricas da estrutura para a utilizagdo de um modelo matematico
simplificado, resultando em modelos aproximados como a teoria geral de vigas ou de placas.
Dessa forma, pode-se utilizar elementos simples com custo operacional minimo e que sdo

facilmente implantados e utilizados.

Entretanto, a vantagem econdmica obtida por esse modelo aproximado deve estar
condicionada a validade da escolha e ndo pode ser obtida em detrimento da qualidade dos
resultados obtidos. Nao ¢ evidente prever se esta simplificacio ¢ ou nao valida. Certos
problemas apresentam uma ambigiiidade neste aspecto e se faz necessario passar da
experimental para a numérica a fim de quantificar a influencia da simplificagdo do modelo

sobre a qualidade dos resultados obtidos.
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O problema da analise de pilares exige a principio uma modelagem tridimensional
para se poder levar em consideracao os fendmenos que podem intervir no comportamento do
elemento estrutural (terceira dimensao, cobrimento, geometria dos estribos, etc). Entretanto,
esses modelos embora apresentem uma aproximagdo fisica razodvel e limite as hipdteses
simplificadoras exige um grande numero de elementos para se obter resultados com
credibilidade. Além disso, conduz a uma super-estimagao do tamanho do problema e faz
abstracdo de dois fatores importantes: o econdmico e o mecanico. Os demais modelos,
bidimensional e unidimensional, permitem reduzir o tamanho do problema, mas apresentam o
inconveniente de ignorar, a principio, a natureza do comportamento e a importancia de certos

parametros que intervém na estrutura.

No caso dos pilares estudados neste trabalho, a analise numérica considerou um
modelo bidimensional pelo fato deste se mostrar capaz de fornecer resultados préoximos
daqueles obtidos experimentalmente por alguns dos autores avaliados e, sobretudo pela
limitagdo imposta pelo tempo de processamento de modelos tridimensionais, ja que a matriz

de rigidez da estrutura cresce com o aumento dos graus de liberdade dos nos.

A seguir descreve-se de maneira simplificada o modelo bidimensional utilizado, assim

como os tipos dos elementos finitos escolhidos.

4.2.1 MODELO BIDIMENSIONAL

O modelo bidimensional supde que o problema se reduz ao de uma estrutura plana
submetida a uma forca aplicada em seu plano, conforme Figura 4.2. A malha ¢ discretizada no
plano médio da estrutura e utiliza elementos de placa para representar o concreto e elementos

lineares para representar as barras de ago.

Este modelo oferece a vantagem de considerar as deformagdes transversais, embora
limitas a um tnico plano que ¢ o do modelo da estrutura. Definiu-se trabalhar com elementos
de campo de deslocamento quadratico, com os campos de deformagdo e de tensdes lineares.
Este tipo de elemento representa uma boa relagdo qualidade/custo para os célculos elésticos,

cujas qualidades ndo se perdem para os célculos lineares.
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Figura 4.2 — Tens0es planas em um elemento estrutural

A modelagem do concreto foi feita utilizando elementos isoparamétricos de placa de
quatro nds e um elemento linear a dois nés para o ago. Esses dois elementos sdo classicos e

usualmente utilizados por outros autores, Figura 4.3.

X

>

Figura 4.3 — Elementos finitos de placa quadrangular de quatro nés e linear de barra de dois

nos.
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4.3 MODELOS REOLOGICOS

O modelo reoldgico utilizado para o concreto ¢ o de Drucker-Prager e para o ago ¢ o

elasto-plastico perfeito.

O modelo elasto-plastico perfeito considera a relacdo tensdo-deformacdo linear,
conforme a Lei de Hooke apresentada na Equagdo 4.1, com modulo de elasticidade finito e
diferente de zero até um determinado valor de tensdo, a partir da qual o mddulo de
elasticidade ¢ nulo e o material entra em regime de escoamento. A Figura 4.4 representa o
modelo reoldgico para o ago, onde a tensdo limite entre os regimes de deformacdo ¢ g,
conhecida resisténcia de escoamento para determinadas ligas ago-carbono usuais na

construgao civil.

o=FL¢ (4.1)
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Figura 4.4 — Relagdo tensao-deformacao de materiais com comportamento elasto-plastico

perfeito
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O modelo de Drucker-Prager ¢ uma espécie de modelo elastoplastico que possui a
peculiaridade de ndo possuir uma tensao unica de mudanga de comportamento entre o regime
elastico e o plastico, mas sim uma combinacdo de tensdes multiaxiais que levam a este limite.
A Equacdo 4.2 apresenta a equacdo que define a tensdo limite entre os regimes elastico e
plastico, sendo /; e J; invariantes funcdo da tensdes atuantes, definidas pelas relagdes 4.3, e

kqp € o sdo constantes do material.

f(o-): al, + \/Z - kdp 4.2)
3J, + AL < [,
I, =0, +0, +0, (4.3)

J, :1/6l(0_1 _0_2)2 +(0-2 _0-3)2 +(O-3 _0_1)2J

Segundo LEPRETRE (1988), os modelos de deformacdo plastica para o concreto
devem considerar por hipotese:

a) distin¢do da deformacdo elastica e plastica, ¢ = &, + &,;

b) comportamento isotrépico do material;

¢) principio de ortogonalidade entre as deformacdes;

d) utilizagcdo de diversos critérios de plasticidade para descricdo da superficie limite
elasto-plastica, a fim de descrever o comportamento do concreto submetido a qualquer estado

de tensoes (compressao, tragdo, tor¢ao, cisalhamento).

A Figura 4.5 apresenta o limite elastico e plastico para o concreto, segundo o modelo
reoldgico de Drucker-Prager, num caso bidimensional de tensdes, sendo o; tensdes em
diregdes ortogonais, f. a resisténcia a tracdo uniaxial do material, f°. a resisténcia a

compressao uniaxial e /5. a resisténcia a bicompressao do material.
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Figura 4.5 — Limite de plastificacdo segundo modelo reoldgico de Drucker-Prager
Fonte: LEPRETRE (1988)

A resisténcia a bicompressao do concreto (f3;.), ou seja, a resisténcia mecanica uniaxial
do concreto (f) alterada pela presenca de uma tensdao confinante, ¢ considerada neste
trabalho como sendo 125% da resisténcia a compressdo, pelo fato de as tensdes confinantes
nos pilares serem bastante inferiores a tensdo principal. PROENCA (1988) apresenta as
relacdes entre a tensdo principal (¢;) € a tensdo confinante (o,) conforme apresentado na
Figura 4.6. As Equagdes 4.4 definem f;. para trés diferentes valore de relacdo entre a tensao

principal e a tensdo confinante.

Para 22 =0 , Jric =Je
O-1
o,
Para —2=0,5, bic = 1,25 fc (4.4)
0O,
0,
Para —= =1, Jric = 1,16.f.
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Figura 4.6 — Resisténcia a bicompressédo do concreto segundo PROENCA (1988)

4.4 METODOS INCREMENTAIS ITERATIVOS

Nos métodos incrementais iterativos, uma corre¢ao de equilibrio € introduzida sobre a
for¢a incremental utilizando procedimentos iterativos, onde a corregdo ¢ feita por uma matriz
de rigidez. O método de Newton-Raphson ilustrado na Figura 4.7, um dos métodos iterativos
mais difundidos, utiliza para a corre¢do do equilibrio uma matriz de rigidez tangente [k/r
calculada para cada forca incremental podendo assim ocasionar tempos computacionais

longos.
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Figura 4.7 — Método de Newton-Raphson

O método de Newton-Raphson modificado utiliza uma matriz de rigidez tangente

constante para todas as iteragdes, conforme a Figura 4.8.
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[k] constante em todas as forgas incrementais
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Figura 4.8 — Método de Newton-Raphson modificado
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Este método possui uma convergéncia mais rapida em relacdo ao método precedente
pois apresenta a vantagem de dispensar o cdlculo de [k/r para cada iteracdo, reduzindo

sensivelmente o tempo de célculo.

Segundo Cabral® (1992) citado por Gamino (2003) a estratégia de solugdo de sistemas
de equacgdes nao lineares via método incremental iterativo do tipo Newton-Raphson pode ser

resumida da forma apresentada a seguir.
Considerando:

H(D)=F -S(D) (4.5)

sendo F' ¢ o vetor de forcas nodais externas, S é o vetor de forcas nodais internas, D ¢
o vetor de deslocamentos nodais e H ¢ o vetor resultante da diferenca entre esfor¢os externos

e internos.

O primeiro passo consiste em dividir o carregamento total atuante em n partes
calculando-se desta forma a for¢a incremental AF; de tal forma que se possa obter o campo de
tensdes ¢ de deformagdes em qualquer ponto da estrutura analisada, segundo a forga

incremental atuante.

O segundo passo consiste em realizar uma iteragdo com a for¢a incremental calculada

por:
I =F, +AF, (4.6)
O terceiro passo consiste em aplicar o processo de Newton-Raphson em H(D)
resultando:
-1
D’ =D’ —[a—H} H(D') (4.7)
oD |,_p

Aplicando-se a derivada parcial ao vetor de esforcos residuais H:

2 CABRAL, J. P. Sobre a integragdo de tensdes na analise de solidos elastoplasticos perfeitos em estado
plano de deformagdes. 1992. Dissertagdo (Mestrado em Engenharia de Estruturas) — Escola Politécnica da
Universidade de Sdo Paulo, Universidade Sdo Paulo. Sao Paulo, 1992.
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OH _OF 05 _ 85 (4.8)
oD oD oD oD

Uma vez que os esfor¢os externos /' ndo sdo dependentes dos deslocamentos D e k7 ¢é

a matriz de rigidez tangente.

Assim:

-1
D :Df—[a—s} H(D) (4.9)
oD D=D’

O quarto passo consiste em recalcular a matriz de rigidez tangente para cada iteragao.

O quinto passo consiste em verificar a convergéncia de D;: caso ocorra a convergéncia
retorna-se ao segundo passo com novo incremento de for¢a; caso ndo ocorra convergéncia
segundo um numero de iteragdes pré-determinado retorna-se ao segundo passo recalculando

F; com AF; modificado.

O método pode finalizar pelo uso do carregamento total atuante sobre a estrutura,
comparando a diminui¢do de AF; até um limite pré-estabelecido ou por meio da comparagao

entre H e o nivel de precisdo desejado, significando que a estrutura entrou em colapso.
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5. ANALISE NUMERICA DOS PILARES
DE CONCRETO DE ALTA RESISTENCIA

A analise numérica consiste no processamento computacional das informagdes de um
determinado problema por meio de um programa construido, com base em um modelo
adotado, e calibrado segundo resultados experimentais j4 obtidos. Seguindo essa idéia, o
codigo CASTEM 2000, apresentado no Capitulo 4, foi utilizado por ser capaz de simular o
comportamento mecanico dos pilares submetidos a for¢as axiais monotonicas de compressao
apresentando como resultado a curva forca-deformagdo do elemento a partir da entrada das

caracteristicas geométricas da estrutura e mecanicas dos materiais — concreto € aco.

A partir da validagdo do programa pela comparagdo de seus resultados com outros
obtidos experimentalmente, ¢ possivel utiliza-lo para a representagdo de pilares com
quaisquer caracteristicas e prever o seu comportamento respeitadas as hipdteses e as
condicdes de contorno utilizadas para a criagdo do modelo de célculo, sendo observado o

nivel de precisdo do método.

Para a calibragcdo do modelo foram selecionados resultados experimentais obtidos por
autores brasileiros, conforme apresentados e discutidos no Capitulo 6: Agostini (1992), Paiva

(1994), Lima (1997) e Lima Junior (2003).
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5.1 MODELO DE CALCULO

Considerando as propriedades geométricas de um pilar de secdo transversal retangular,
adotou-se um modelo de analise bidimensional com a descrigdo das caracteristicas
geométricas dos pilares segundo um corte longitudinal, como mostrado na Figura 5.1. A
analise bidimensional foi adotada inicialmente pela facilidade em se descrever o problema e
pela agilidade no processamento computacional quando comparados a modelos
tridimensionais. Na Figura 5.1 é apresentada a geometria de um pilar analisado. Em (a) as
caracteristicas geométricas da estrutura descritas para o pilar experimental ¢ em (b) a
discretizagao numérica obtida com o cddigo CASTEM. O concreto € descrito por elementos
finitos quadrangulares de quatro nds e as barras de ago da armadura por elementos lineares de

dois nos, conforme apresentados no Capitulo 4.

8o

PL4 T225-I E I (14 ESTRIBOS) _—h---@
(+]
¥ 8.0 60
; S\ A k1O

44 A2 X

@) 4a93/8"
(c=0.46)

(b) HH

Figura 5.1 — (a) Geometria do pilar experimental PL4T225 de Agostini (1992). (b) Modelo
geomeétrico e detalhe do pilar PL4T225 no programa CASTEM 2000.
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A malha utilizada no modelo, de forma geral, foi definida em aproximadamente uma
centena de elementos finitos no sentido longitudinal do pilar. Foram feitas simulagdes com
malhas maiores e menores que esta, sem, no entanto, que os resultados se alterassem
significativamente, sendo esta definida como malha padrdo. A Figura 5.1 apresenta uma

malha menos refinada a fim de se tornar mais visivel a discretizacao.

Embora o modelo de célculo seja bidimensional, a terceira dimensdao da peca ¢
declarada de acordo com aquela do modelo experimental. A armadura tem a se¢do transversal
somada quando de planos coincidentes, por exemplo, em um modelo com estribos
retangulares, a secdo transversal da linha do modelo numérico possui o dobro daquela da

barra do estribo.

O modelo considera o acoplamento do concreto e do aco em todos os nds coincidentes
entre os materiais. Dessa forma, os nds dos elementos de barra e quadrangulares coincidentes,
ndo se faz necessario descrever ponto a ponto de malha (nés) que os materiais devem

compartilhar.

A vinculagdo do pilar ¢ descrita como sendo de apoio fixo na base, que garante

estabilidade ao modelo j& que a forga aplicada ¢ uniaxial no sentido longitudinal da peca.
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As simulagdes realizadas com a discretizagdo da secao integra do pilar, ou seja, nticleo
e cobrimento, apresentam ruina precoce da malha dadas as tensdes de tragdo surgidas na
interface nucleo-cobrimento. A Figura 5.2 apresenta um diagrama de isolinhas de tensdo na
dire¢cdo horizontal. Esse diagrama ¢ de um modelo ja sem cobrimento, mostrando as tensdes
de confinamento no concreto causadas pelas armaduras e uma concentragdo de tensdes na

regido de aplicagao da forga.

A ruina precoce do modelo pode ser visualizada pela Figura 5.3, onde sdo
apresentadas as curvas for¢a-deformacao obtidas experimentalmente por LIMA (1997) na sua
série de trés ensaios, em azul, e as curvas obtidas numericamente para os modelos com

cobrimento (S. cobrimento) e considerando apenas o nucleo (S. ntcleo), em vermelho.

3 -

Série 2 - Lima (1997)
2,5
2 4
&
o
AT
& 1,5 -
€
S
[}
o
1 4
—— P
=Pl
0,5 A ——P-[ll
—>—S. Cobrimento
——S. Nucleo
0 ‘ ; ; : : :
0 500 1000 1500 2000 2500 3000

Forca (kN)

Figura 5.3 — Curvas forca-deformacéo para um pilar de LIMA (1997). Resultados experimentais

em azul e numéricos em vermelho com (S. Cobrimento) e sem cobrimento (S. Nucleo)

Segundo OLIVEIRA (2003), as simulagdes numéricas podem ser realizadas
separadamente, com e sem cobrimento, € o resultado final do comportamento do pilar ser
considerado como a unido do comportamento das duas curvas, como apresentado na Figura
5.4. Os modelos adotados por OLIVEIRA (2003) e LIMA JR (2004) sdo capazes de
representar o comportamento pos-pico do material, sendo neste trabalho reproduzido apenas o

comportamento pré-pico dos pilares.
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Diagrama resultante

- -
. Modelagem com a segio
transversal do nicleo

Modelagem com a secio

. h
transversal integra

» C
» &

Figura 5.4 — Diagrama tensdo-deformacao do pilar criado a partir do comportamento dos
modelos com e sem cobrimento.
Fonte: OLIVEIRA (2003)

A simulacdo com o cobrimento busca reproduzir o comportamento do pilar até¢ a
ruptura do cobrimento quando o concreto desta regido perde efeito estrutural. A partir deste
ponto o concreto do nicleo assume toda a capacidade resistente e as tensdes de confinamento
sdo mais significativas, entdo o modelo sem cobrimento se presta a simular o comportamento

do pilar até a sua forca ultima.

5.2 PARAMETROS DE ANALISE NUMERICA

Conforme apresentado no Capitulo 2 deste trabalho, diferentes normas apresentam
consideracdes distintas a respeito do comportamento mecanico do Concreto de Alta
Resisténcia. A fim de se definir os pardmetros para andlise numérica, foram realizadas
simulacdes com pilares aleatérios de cada autor selecionado utilizando os valores de modulo
de elasticidade e resisténcia a tracdo definidos pelo ACI (1998), CEB (1992) e Norma
Norueguesa (1992).

As Figuras 5.5 a 5.9 apresentam as curvas experimentais médias dos pilares e as

curvas obtidas numericamente segundo os parametros de cada uma das normas.
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Figura 5.5 — Resultados experimentais e numéricos para o pilar PL4T225 de AGOSTINI (1992)
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Figura 5.6 — Resultados experimentais e numéricos para o pilar P1 de AGOSTINI (1992)
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Figura 5.7 — Resultados experimentais e numéricos para o pilar P810250 de PAIVA (1994)
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Figura 5.8 — Resultados experimentais e numéricos para o pilar Série 1 de LIMA (1997)
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Figura 5.9 — Resultados experimentais e numeéricos para o pilar Série 1 de LIMA (1997)

A partir desses resultados notamos que, via de regra, as deformag¢des numéricas sao
inferiores aquelas obtidas experimentalmente, com excecdo da simulagdo dos ensaios de
LIMA (1997) em que as modelagens segundo os parametros do ACI e Norma Norueguesa
definem, respectivamente, limites inferiores e superiores de deformac¢do do resultado
experimental. Dessa forma optou-se por utilizar os parametros definidos pela Norma

Norueguesa por apresentar os menores valores de méodulo de elasticidade.

E ainda adotado neste trabalho coeficiente de Poisson (v) igual a 0,2 para o concreto e
0,3 para o aco e mddulo de elasticidade do ago igual a 205 GPa quando o material ndo ¢

ensaiado pelo autor do trabalho experimental.
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6. ESTUDOS DE CASOS

Foram selecionados na literatura os modelos de pilares experimentais analisados por
Agostini (1992), Paiva (1994), Lima (1997) e Lima Junior (2003) para a realizagdo das
simulacdes numéricas. Todos os trabalhos escolhidos foram desenvolvidos no Brasil pela
facilidade em se adquirir os textos completos das teses e dissertacdes. Os modelos analisados
abrangem uma faixa de resisténcia entre 40 MPa e 80 MPa e caracteristicas geométricas
bastante amplas, com taxa de armadura transversal entre 0,32% e 3,0% e indice de esbeltez
entre 11,55 ¢ 21,71. A maior parte dos trabalhos internacionais publicados tem foco na agao
de forgas ciclicas com a preocupacdo de verificar o comportamento dos pilares de CAR

submetido a efeitos sismicos.

6.1 AGOSTINI (1992)

Agostini (1992) desenvolveu em sua tese de doutorado um dos trabalhos pioneiros no
Brasil na pesquisa de pilares de Concreto de Alta Resisténcia. Analisou tragos para a
produ¢do de CAR e discutiu a ductilidade dos pilares alcancada por meio de tensdes
confinantes do nucleo de concreto interior as armaduras. Obteve excelentes resultados com

armaduras helicoidais e tentou encontrar uma taxa de armadura transversal em forma de
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estribos que pudesse reproduzir uma grande capacidade de deformacao plastica. Os modelos
de pilares foram divididos em dois grandes grupos: pilares com armadura usual e pilares com
altas taxas de armadura, os primeiros com dimensdes 12 cm x 12 cm x 72 cm, resisténcia do
concreto de 51,0 MPa a 82,6 MPa, taxa de armadura longitudinal de 0,87% e 1,73% e taxa de
armadura transversal de 0,51% e 0,88%, os ultimos com dimensoes de 8 cm x 8 cm x 48 cm,
resisténcia do concreto entre 70,4 MPa e 77,6 MPa, taxa de armadura longitudinal 4,44% e
taxa de armadura transversal entre 1,5% e 3,0%.

Observou que em todos os casos a forga ultima resistida pelos pilares era inferior
aquela calculada usualmente pela soma das capacidades resistentes do concreto e das barras
de aco da armadura longitudinal que compunham a secdo transversal do pilar. Concluiu que a
armadura utilizada segundo as recomendacdes normativas de entdo (pilares com armadura
usual) era insuficiente para evitar flambagem ou ductilizar a ruina dos pilares de CAR. A
capacidade resistente inferior a esperada se repetiu para os pilares com elevadas taxas de
armadura, agora acompanhada da observagdo do destacamento de parte do cobrimento pouco
antes do pilar atingir sua forca ultima. Agostini, entdo, propds que apenas o concreto interior a
armadura (nucleo) teria funcdo estrutural nos pilares de CAR, desde que as taxas de armadura
empregadas fossem altas o suficiente para garantir o confinamento do nucleo.

Em seus modelos, mesmo com eclevadas taxas de armadura transversal, ndo foram
observados efeitos de ductilizagdo dos pilares tdo evidentes quanto aqueles produzidos pela
armadura helicoidal. A maior deformacdo observada relativa a forca méaxima foi de 5%,
sendo na maior parte dos resultados concentrada entre 3%o e 4%o. O autor utilizou um
procedimento particular em seu trabalho que pode ter aumentado os valores finais de
deformacodes dos pilares: dois ciclos de aplicagdao e retirada de forca de 5 tf era aplicado
imediatamente antes de se realizar o procedimento de carga até a ruina. Mesmo estando as
forcas iniciais teoricamente dentro do limite elastico de deformagdes do concreto, nota-se uma
curvatura no trecho inicial de deformacgdes para os resultados de Agostini, seguida de uma
evolugdo linear até muito préximo da ruina, o que indica um acréscimo de deformagdes nos
seus resultados.

O comportamento tensdo-deformagao de todos os seus ensaios ¢ bastante linear, ndo
caracterizando efeito de ductilizagdo por confinamento do concreto, porém o pesquisador
conclui serem necessarias taxas de armadura longitudinal e transversal ndo inferiores a,

respectivamente, 3,2% e 2,2%.
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A Figura 6.3 a seguir apresenta os diagramas forca-deformagao para os resultados
experimentais € numéricos obtidos para os pilares de Agostini (1992).

Nesses diagramas os resultados experimentais sdo apresentados em azul e os
resultados das simulagdes numéricas em vermelho. “S. Cobimento” representa a simulagdo
realizada com a sec¢do longitudinal completa da pega e “S. Nucleo” a simulagdo considerando
apenas o nucleo.

Em todos os diagramas os resultados experimentais apresentam um salto inicial de
deformagdes e um comportamento bastante linear até a ruina. As simulagdes apresentam ruina
muito precoce do cobrimento.

As deformagdes obtidas com o modelo de simulagdo se mostraram sempre inferiores
as experimentais. Mesmo desconsiderando o salto inicial de deformagdes dos resultados de
Agostini, a inclina¢do das curvas experimentais sdo superiores as numéricas.

A forga ultima numérica se apresentou superior a experimental dos trés primeiros
ensaios ¢ inferior nos ensaios de quatro a seis. Esses dois grupos diferenciam-se pela faixa de
resisténcia a compressao do concreto, na faixa dos 50 MPa e 70 MPa respectivamente, como
se pode ver pela Tabela 6.1. A baixa capacidade resistente dos modelos de pilares de um a trés
pode ser explicada pela pequena taxa de armadura longitudinal e sua perda de estabilidade
lateral, como observado pelo proprio autor.

Os pilares P3 e P6 possuem um arranjo diferenciado da armadura transversal, como se
pode ver na Figura 6.1. O modelo bidimensional empregado neste trabalho ndo representa a
forma dos estribos na se¢do transversal dos pilares, mas apenas a quantidade de armadura
nesta se¢do. Mesmo assim, o comportamento geral das simulagdes para esses dois pilares nao
se mostrou discrepante dos demais. Dessa forma, para estas taxas de armadura, a geometria
dos estribos nao causou influéncia no comportamento mecanico do pilar.

Num segundo programa experimental, Agostini (1992) ensaiou pilares com elevadas
taxas de armadura para verificar o surgimento de tensdes de confinamento no concreto e seu
efeito sobre o comportamento mecanico dos pilares. A nomenclatura utilizada pelo autor para
descrever os pilares experimentais seguia o seguinte critério: “P” para pilar, “L” para
armadura longitudinal seguido da quantidade de barras, “T” para armadura transversal
seguido da taxa utilizada. Dessa forma, PL4T200 representa um pilar com 4 barras compondo
a armadura longitudinal e taxa de armadura transversal de 2,00%. As caracteristicas

geométricas desses pilares foram apresentadas na Figura 6.2.




Figura 6.3 — Diagramas forga-deformacéo para os pilares de Agostini (1992) com pequenas taxas

de armadura.
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A Figura 6.4 apresenta os resultados experimentais € numéricos para os pilares com
altas taxas de armadura de Agostini (1992). Da mesma forma que na Figura 6.2, os resultados
experimentais sdo apresentados em azul e os numéricos em vermelho, sendo “S. Cobrimento”
a simulacdo do pilar composta pelo nlcleo e cobrimento e “S.Nucleo” a simulagdo
considerando apenas o nticleo de concreto.

O comportamento geral dos diagramas for¢a-deformacdo para os pilares com altas
taxas de armadura também apresenta um salto inicial de deformagdes e evolugdo linear. Para
alguns ensaios pode-se notar uma tendéncia de crescimento de deformag¢des com o mesmo
incremento de forca para as etapas proximas da forca ultima. AGOSTINI (1992) relata a clara
desagregagao do cobrimento anterior a perda de capacidade resistente dos pilares.

As simulagdes apresentaram perda de estabilidade precoce do cobrimento, porém com
um comportamento diferente do esperado. Para taxas de armadura transversal maiores, a
relacdo entre a for¢a maxima do pilar e a for¢a que provoca a perda do cobrimento se torna
maior, como pode ser notado na Tabela 6.1. Esse comportamento pode ser compreendido
como o aumento da rigidez do nucleo causado pelo confinamento promovido pela armadura
transversal e uma conseqiiente diminui¢do das deformagdes do cobrimento. Dessa forma, o
cobrimento ¢ o nucleo agem de maneira mais monolitica para altas taxas de armadura
transversal e a desagregacao do cobrimento ocorre de maneira mais repentina, enquanto que
para pilares com taxas de armadura transversal inferiores o cobrimento se mostra mais
deformavel sem apresentar, no entanto, um gradiente significativo de tensdes na interface
nucleo-cobrimento.
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Figura 6.4 — Diagramas forca-deformagcéo para os pilares com altas taxas de armadura de

AGOSTINI (1992). Resultados experimentais e numéricos.
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Para taxas de armadura maiores, pode-se notar que o comportamento forca-
deformacao das simulagdes se aproximou bastante da experimental, a menos do salto inicial
de deformagdes. As maximas deformagdes dos pilares se mantiveram em torno de 3,5%o e das
simulagdes em torno de 2%o. As forg¢as de ruina dos modelos numéricos se mostraram

bastante préximas daquelas obtidas experimentalmente.

Tabela 6.1 — Caracteristicas resistentes dos pilares de Agostini (1992), forcas de ruptura e

correlagdes.

A| fy Ac fc FEXP

kmod Fteo Fnumpilar I:numcob F%Q Fm I:num I:numcob

PILAR ¢y (MPa) (cm?) (MPa) (kN) kN)  (kN)  (KN) Fus Feo Fop Foumpier
P1 127 728 144 51,0 659 06836 594 680 160 L1l 1,14 103 024
P2 254 728 144 574 718 06667 736 760 300 098 103 106 039
P3 254 728 144 598 817 06617 755 800 300 108 106 098 038
P4 127 728 144 82,6 1303 0,6222 833 1080 420 1,57 130 083 039
P5 254 728 144 740 1265 06357 862 980 380 147 114 077 039
P6 254 728 144 704 1173 06417 835 940 360 140 1,13 080 038
PLATISO 3,14 499 36 704 366 06418 319 380 180 115 1,19 104 047
PLATI7TS 3,14 499 36 740 417 06357 326 400 180 128 123 096 045
PLAT200 3,14 499 36 760 447 06324 330 420 180 136 127 094 043
PLAT225 3,14 499 36 710 404 06407 320 380 180 126 1,9 094 047
PLAT250 3,14 499 36 770 511 06308 332 420 220 154 127 082 052
PLAT275 3,14 499 36 708 419 06411 320 380 200 131 1,19 091 0,53
PLAT300 3,14 499 36 776 468 06299 333 420 200 141 126 090 048

A Tabela 6.1 apresenta algumas caracteristicas resistentes dos pilares, as forcas de
ruina e sua correlagdes, na seguinte seqiiéncia: area de armadura longitudinal da secdo
transversal (4;), tensdo de escoamento do ago da armadura longitudinal (f;), 4rea de concreto
da secdo transversal do pilar (4.), resisténcia do concreto (f.), forca maxima experimental
(Fexp), kmoa calculado segundo a recomendagao de &, da norma norueguesa NS 3473 (discutido
no Capitulo 3), forca tedrica calculada de acordo com as Equagdes 10 e 11 (Fj,), forga
maxima do pilar obtida de acordo com o modelo numérico (Fum piiar), forga de fissuragdo do
cobrimento de acordo com o modelo numérico (F,,m co») € correlagdo entre as forgas.

A partir desta tabela, nota-se que as forcas experimentais se apresentaram bastante
superiores as tedricas, quando feitas as consideragdes de geometria da Norma Norueguesa NS
3473. Agostini (1992) havia obtido conclusdo distinta ao considerar k., igual a 0,85, como

recomenda a norma brasileira NBR 6118:1978. Embora os pilares do tipo “P”, com taxas
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usuais de armadura, fossem de dimensdes maiores que os do tipo “PL4T”, com altas taxas de
armadura, ndo houve varia¢do notoria de comportamento na rela¢do entre Foyy/Fieo € Frum/Freo
comprovando a validade dos resultados para ambas as geometrias. Nota-se também que as
forgas previstas de ruina dos pilares, de acordo com os modelos numéricos sdo tanto menores

que as experimentais quanto maiores as taxas de armadura transversal utilizadas.

6.2 PAIVA (1994)

Como prosseguimento de seu trabalho, o prof. Agostini orientou a dissertacdo de Paiva
(1994) na avaliagdo do comportamento dos pilares de CAR, com as mesmas caracteristicas
dos pilares com altas taxas de armadura de Agostini (1992), porém com secdo transversal
retangular. Os ensaios foram organizados em duas séries distintas pela relacdo entre os lados
da secdo transversal dos pilares: 1,25 e 1,50, ou seja, de dimensdes 8 cm x 10 cm x 48 cm e 8
cm x 12 cm x 48 cm. Para a primeira série foram adotadas taxas de armadura transversal de
1,75% a 2,75% partindo das conclusdes de Agostini (1992) de que as menores taxas de
armadura a promover ductilizagdo dos pilares foi a de 2,00%. Para a segunda série as taxas
utilizadas foram de 2,00%, 2,25% e 2,50%, buscando concentrar o conhecimento do
comportamento mecanico desses pilares em torno das taxas consideradas 6timas.

Os modelos ensaiados por Paiva (1994) seguiam a seguinte regra de nomenclatura:
“P” para pilar seguido das dimensdes da secdo transversal e da taxa de armadura transversal
utilizada. Dessa forma, P8-12-225 se refere ao pilar de dimensdes 8 cm x 12 cm x 48 cm com
2,25% de taxa de armadura transversal. As taxas de armadura longitudinais empregadas foram
3,55% para os pilares da primeira série e 4,44% para os da segunda.

Foram selecionados apenas os pilares da segunda série para a modelagem numérica, a
fim de se verificar o comportamento das simula¢des segundo duas perspectivas distintas:
considerando a se¢do longitudinal de lado maior e lado menor com relagdo a segdo
transversal. A Figura 6.5 apresenta as caracteristicas geométricas dos pilares e a Figura 6.6 as

duas modelagens numéricas de um mesmo pilar visualizada pelo CASTEM.
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Figura 6.5 — Geometria dos pilares de Paiva (1994) com relacdo 1,5 entre lados da se¢do

transversal.
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Figura 6.6 — Visualizacdo dos pilares de Paiva (1994) pelo CASTEM. (a) Simulacdo com lado

maior e (b) lado menor da sec¢éo transversal.

As simulagdes considerando os lados maiores € menores da secdo transversal dos
pilares foram realizadas com o intuito de se verificar o comportamento dos modelos na

representacdo de um mesmo pilar. Para as simulagdes considerando o lado maior, as barras da
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armadura longitudinal foram supostas com o dobro da area de cada barra do modelo

experimental em razdo de

forma, para as simulagdes

nesta mesma secao longitudinal existir duas barras. Da mesma

considerando o lado menor, as barras de armadura longitudinal

foram consideradas com o triplo da area de secdo da barra do modelo experimental.

A Figura 6.7 apresenta os diagramas forca-deformagdo experimentais e numéricos

para os pilares descritos.
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Figura 6.7 — Resultados experimentais e numéricos para os pilares de Paiva (1994) com relacéo

1,5 entre lados da se¢éo transversal

As simulag¢des apresentaram o mesmo comportamento geral daquelas obtidas para os

pilares de Agostini (1992),

ou seja, fissuragdo precoce do cobrimento com cerca de 40% da

forca de ruina do pilar e deformagdo maxima para o pilar em torno de 2%o.
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Com excecao dos saltos iniciais de deformagdo observados em alguns ensaios
experimentais, a evolucao das deformagdes em funcao do incremento de for¢ca se mostrou
préoximo entre os resultados experimentais e numéricos, quando observadas as inclinagdes das
curvas.

A modelagem segundo o lado maior dos pilares resultou na fissuragdo mais precoce do
cobrimento e numa capacidade resistente um pouco maior para o pilar, mais proxima da
experimental, bem como a evolucdo das deformagdes ¢ mais paralela as curvas experimentais,
embora mais distantes.

A dispersao dos resultados experimentais, principalmente observada para o ensaio P8-
12-250, ndo permite concluir qual o valor das deformacdes finais dos pilares experimentais,
nem, portanto, qual a precisao dos resultados numéricos obtidos.

A Tabela 2 apresenta algumas caracteristicas dos pilares, os resultados experimentais e

numéricos com relacdo a capacidade de carga observada.

Tabela 6.2 — Caracteristicas resistentes dos pilares de PAIVA (1994), forcas de ruina e

correlaces.

A| fy Ac fc Fex (o]

M
=}
c

I:teo I:numpilar Fnumcob F%g Fnum

PILAR (i mba) (om) (MP2) (k) Km0 o G e 2 e Pmmee
53612- 0,77 493 96 66,7 675 0,648 453 600 180 1,49 1,32 0,89 0,30
;28é12- 0,77 493 96 64,9 837 0,652 444 580 180 1,89 1,31 0,69 0,31
52612- 0,77 493 96 63,8 712 0,654 438 560 160 1,63 1,28 0,79 0,29

A partir da Tabela 6.2, pode-se notar um aumento significativo das forcas
experimentais e numéricas com relagdo as previstas segundo as recomendagdes da Norma
Norueguesa NS 3743. Esse comportamento pode indicar o surgimento de tensdes confinantes
tanto nos modelos experimentais quanto nos numéricos, gerando um estado de tensdes no

concreto capaz de elevar a resisténcia do modelo de pilar.

6.3 LIMA (1997)

Lima (1997) trabalhou na sua tese de doutorado a respeito do comportamento
mecanico de pilares de Concreto de Alta Resisténcia submetido a compressdo centrada e
excéntrica. Seu estudo teve embasamento numa grande quantidade de resultados

experimentais ja publicados na literatura internacional sobre o tema: Bjerkeli, Tomaszewicz e
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Jensen (1990), Cusson e Paultre (1994), Agostini (1992), Al-Hussaini et al. (1993), Laurent
(1989), Paiva (1994), Konig e Simsch (1996), Claesson et al. (1996), Attard e Foster (1996),
Azzinamini e Kebraei (1996), Ibrahim e Mac Gregor (1996) e Collins et al. (1993), todos
referenciados por Lima (1997) e que discutiam taxas de armadura de confinamento para a
promogao ductilizagao de pilares de CAR.

O autor inicia os trabalhos experimentais com a definicdo de um trago que resulte em
um concreto com resisténcia a compressdao em torno de 90 MPa. Os modelos de pilares foram
organizados em nove ensaios distintos com trés repetigdes cada. Apenas os quatro primeiros

foram tratados no presente trabalho por serem referentes a compressao centrada.
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Os pilares chamados série 1 e 2 apresentavam as dimensodes 20 cm x 20 cm x 120 cm
com taxa de armadura longitudinal 2,46% e taxa de armadura transversal 1,03% para o
primeiro e 0,51% para o segundo. Os pilares das séries 3 e 4 eram mais curtos € possuiam
secdo transversal regular, com as dimensdes 15 cm x 30 cm x 90 cm. A taxa de armadura
longitudinal utilizada foi de 2,26% e taxa de armadura transversal de 1,01% para a série 3 e
2,2% para a série 4. As Figuras 6.8 e 6.9 apresentam as caracteristicas geométricas desses
pilares.

As taxas de armadura utilizadas por Lima (1997) eram inferiores aquelas sugeridas por
trabalhos experimentais anteriores para a ductilizagdo dos pilares. Al-Hussaini et al (1993),
por exemplo, sugeria a utilizacdo de taxas superiores a 2,5% para a armadura longitudinal e

1,8 % para a transversal para pilares de CAR com resisténcia a compressao por volta de 120

MPa.
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Figura 6.9 — Geometria dos pilares série 3 e série 4 de Lima (1997)

O procedimento experimental utilizado pelo pesquisador era iniciado por um ciclo de

aplicacdo e retirada de forca de intensidade de 10% da forga Ultima prevista para entdo serem
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realizadas as leituras de forca-deformagdo. Diferente dos resultados obtidos por Agostini
(1992) e Paiva (1994), esse procedimento ndo resultou num salto inicial de deformagdes.

Os pilares ensaiados por Lima (1997) foram construidos com armadura transversal
adicional nas extremidades, chamada “armadura de fretagem”, com a funcdo de impedir a
ruina precoce dos elementos por concentragdo de tensdes na regido de aplicagdo de forga e
apoio. Com o mesmo intuito, também foi utilizado um “encamisamento” dessas regides com
chapas de aco.

A Figura 6.10 apresenta os resultados experimentais e numéricos obtidos para os

pilares de Lima (1997).
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As simulagdes para os pilares das Séries 3 e 4 seguiram os procedimentos adotados na
analise numérica dos pilares de se¢@o retangular de Paiva (1994) com a modelagem segundo
os lados maior e menor da pe¢a com relagdo a se¢do transversal.

As simulagdes para os pilares de Lima (1997) apresentaram deformagdo muito
proxima da obtida experimentalmente, inclusive para qualquer das dire¢oes de simulacao dos
pilares com secdo retangular. A forga ultima das simulagdes se apresentou sempre maior que
dos resultados experimentais, com excec¢do de P-II da série 2.

A Tabela 6.3 apresenta algumas caracteristicas resistentes e as for¢as de ruina

experimental, numérica e tedrica para os pilares das Séries 1 a 4 de Lima (1997).

Tabela 6.3 — Propriedades resistentes dos pilares de Lima (1997), forcas de ruina e correlagdes.

A f, A fe Fexp

PILAR cm2) (MPa) (cm?) (MPa) (KN) ™0 (kN) (kN)  (KN)  Fuo

Fteo I:numpilar I:numcob F%Q Fnum Fnum I:numcob
Fteo Fexp Fnum pilar

Sériel 10,2 5433 400 838 2722 0,6200 2630 3100 1400 1,03 1,18 1,14
Série2 10,2 5433 400 897 3080 0,6177 2768 3100 1500 1,11 1,12 1,01
Série3 10,2 5433 450 949 3465 10,6053 3137 4000 2200 1,10 1,28 1,15
Séried 10,2 5433 450 805 2753 0,6254 2818 4000 2200 098 1,42 145

0,45
0,48
0,55
0,55

As forgas Ultimas dos pilares experimentais se mostraram muito proximas das tedricas
e as forcas determinadas pelo procedimento numérico ficaram um pouco maiores. As
simulacdes apresentaram forca de ruina tanto maior que a experimental ou tedrica, quanto
menor o espagamento entre estribos, mostrando uma tendéncia do modelo em ser mais
susceptivel as alteragdes geométricas no plano da secdo longitudinal em virtude da andlise
bidimensional empregada.

Nao foi percebida diferenca no comportamento das simulagdes entre os pilares das
Séries 1 e 2 ou entre as Séries 3 e 4. A variacdo da taxa de armadura de 1,03% para 0,51% no
primeiro caso e de 1,01% para 2,2% no segundo ndo resultou em variagdo significativa da
forca de ruina ou da deformac¢ao maxima dos pilares.

As simulagdes apresentaram for¢a de ruina do cobrimento de cerca de 50% da
capacidade resistente do pilar. Esse fato pode ser explicado pelo pequeno espagamento da
armadura nas extremidades dos pilares, o que levou a conten¢do da deformagdo do concreto

nessas regides de concentracdo de tensoes.
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Lima (1997) notou certo nivel de desagregagao do cobrimento apenas em for¢as muito

proximas da ruptura dos pilares.

6.4 LIMA JR (2003)

Lima Jr (2003) apresenta uma andlise experimental e numérica para pilares com
concreto de resisténcia de 60 MPa e 80 MPa com ¢ sem adi¢ao de fibras metalicas. Seu
programa experimental era dividido em duas partes segundo a solicitagdo do pilar:
compressdo centrada e excéntrica. Utilizando como pardmetro comparativo, foram ensaiados
pilares com concreto de resisténcia a compressao de 40 MPa e as taxas de armadura utilizadas
foram as recomendadas pela NBR 6118:2003. Foram utilizados para andlise, neste trabalho,

os pilares submetidos a compressdo centrada sem adicao de fibras metalicas.
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Figura 6.11 — Geometria dos pilares ensaiados em compressao simples por Lima Jr (2003)

15em

46125

15cm

15cm

13cm

13cm




73

A nomenclatura utilizada pelo autor para os modelos experimentais seguia a seguinte
seqliéncia: “P” para pilar seguido do nimero da repeti¢cao do ensaio, da faixa de resisténcia a
compressdo do concreto, do espagamento entre estribos e a taxa de adi¢do de fibras metalicas.
Dessa forma, o pilar P160150 representa o primeiro pilar do ensaio com concreto de
resisténcia em torno de 60 MPa, 15 cm de espagamento entre estribos e sem adigdo de fibras
metalicas.

Os pilares tinham dimensdes 15 cm x 15 cm x 50 cm e taxa de armadura longitudinal
de 2,12%. Os elementos com espacamento de 15 cm entre estribos apresentavam taxa de
armadura transversal de 0,32% enquanto aqueles com espacamento de 5 cm, taxa de 0,96%.
As pequenas taxas de armadura utilizadas pelo autor se justificam pelo fato de o seu estudo
pretender discutir a ductilizacdo causada aos pilares pelo efeito da adicdo de fibras metélicas.
A Figura 6.11 apresenta a geometria e arranjo de armadura dos pilares ensaiados por Lima Jr
(2003).

Os pilares eram curtos, com indice de esbeltez 11,6, e possuiam armadura de fretagem
na regido do apoio e da aplicagdo da for¢a. Dessa forma, a regido de andlise, onde
preferencialmente ocorreria a ruina, se apresentava sujeita a interferéncias das maiores taxas
de armadura das extremidades.

A Figura 6.12 apresenta os resultados experimentais € numéricos para os pilares de
Lima Jr (2003).

O procedimento de aplicacdo de forga utilizado por Lima Jr (2003) apresentava
pequena velocidade com controle de deformagdes. Este método permitiu acompanhar a
evolugdo das deformacgdes proximas e posteriores a for¢a méaxima suportada pelo pilar.
Embora os resultados experimentais apresentassem as deformagdes pos-pico dos pilares,
utilizaram-se apenas o primeiro trecho da curva for¢a-deformacgdo para a compatibilizacao
com os resultados numéricos.

Os resultados experimentais de Lima Jr (2003) se diferenciaram dos demais
notadamente pela evolugdo menos linear das deformagdes em funcdo da forga aplicada. A
deformagdo correspondente a for¢a maxima se aproximou dos 3,5%0 nos resultados
experimentais, enquanto para os resultados numéricos esse valor variou com a resisténcia a
compressdo do concreto do pilar, obtendo-se cerca de 1,5%o para o pilar com concreto de 40

MPa, 2,0%o para 60 MPa e 2,5 %o para 80 MPa.
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A Tabela 6.4 apresenta informagdes a respeito das propriedades e forgas resistentes

para os pilares.

Tabela 6.4 — Propriedades resistentes dos pilares de Lima Jr (2003), forcas de ruptura e

correlagdes.

piLAR A A fo o Fop ) Fup Foumpia Fcnoim Feo Foum Foum  Foumeob

(cm?) (MPa) (cm?) (MPa) (kN) (N)  (kN) Ny Feo Fio Fep  Foumpier
PN40150 4,77 598 225 43,0 995 0,702 965 950 350 1,03 098 0,95 0,37
PN60150 4,77 598 225 66,9 1459 0,648 1260 1500 600 1,16 1,19 1,03 0,40
PN80150 4,77 598 225 97,5 1903 0,602 1606 2100 850 1,19 131 1,10 0,40
PN6050 4,77 598 225 66,9 1541 0,648 1261 1500 600 122 1,19 097 0,40
PN8050 4,77 598 225 97,5 1872 0,602 1606 2100 850 1,17 131 1,12 0,40

De maneira similar aos resultados obtidos numericamente para os pilares de Lima

(1997), mesmo com pequenas taxas de armadura, a for¢a de ruina do cobrimento nas

simulagdes foi de 40% da forca maxima em funcdo da existéncia da armadura de fretagem.

A relagdo entre as forgas Glltimas numéricas e experimentais se aproximou bastante da

unidade. Se observados os valores das for¢cas maximas dos ensaios nota-se que, praticamente,

ndo ha variac¢ao dos resultados quando alterado o espagamento entre estribos para essas taxas

de armadura transversal. Dessa forma, os valores de for¢a tedrica ¢ numérica sdo 0s mesmo

para as duplas PN60150 — PN6050 e PN80150 — PN8050, indicando a ineficiéncia do

confinamento.
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/. CONSIDERACOES FINAIS

A andlise numérica realizada neste trabalho por meio da simulacdo do comportamento
mecanico de pilares de Concreto de Alta Resisténcia, utilizando o codigo CASTEM-2000, se
mostrou capaz de reproduzir o efeito da conjungdo entre os materiais concreto € ago para
representar de maneira qualitativa e quantitativa a resposta experimental dentro de certas

condi¢des de aplicabilidade do cédigo de calculo utilizado.

Os resultados obtidos se mostraram sempre de comportamento geral proximo ao
observado experimentalmente, embora tenha resultado em deformagdes menores para os

modelos que as reais.

7.1 GEOMETRIA

Foram simulados pilares com geometria variando entre 15 cm x 15 cm x 50 cm, o
mais curto, até¢ 20 cm x 20 cm x 120 cm o mais esbelto. Os diagramas forca-deformagao se
mostraram mais proximos dos experimentais para os pilares de Lima (1997), que
apresentavam as maiores dimensdes. Os pilares de dimensdes 12 x 12 x 72 cm ensaiados por

Agostini (1992) com pequenas taxas de armadura apresentaram altas deformacdes
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experimentais em funcao da instabilidade da armadura longitudinal, conforme descrito pelo

proprio autor.

Os pilares com secdo transversal retangular foram simulados segundo as duas direg¢des
distintas de secdo longitudinal da peca. Os resultados ndo apresentaram diferencas
significativas entre si, mas ¢ possivel observar que a simulagdo com relagdo ao menor lado se

apresentou mais deformavel.

7.2 CONCRETO

Conforme apresentado no Capitulo 5, os critérios de definicdo de resisténcia do
concreto a tracdo e moddulo de elasticidade definidos pela Norma Norueguesa NS 3743
conduziram a resultados numéricos mais proximos dos experimentais. Os critérios definidos
pelo ACI devem ser utilizados para resisténcia a compressdo do concreto superiores a 94

MPa, pela limitacao de aplicagdo da norma proposto pela propria Standard Norge.

Os resultados numéricos se apresentaram tao mais proximos dos experimentais quanto
maior a resisténcia do concreto, como se pode observar pelos resultados para os pilares de
Lima Jr (2003). Esse comportamento pode ser compreendido pelo comportamento mais rigido
— menor fissuragdo ¢ menor coeficiente de Poisson para altas tensdes — do CAR com o

aumento da resisténcia a compressao.

7.3 TAXA DE ARMADURA LONGITUDINAL

As taxas de armadura longitudinais utilizadas nas simula¢des variaram entre 0,87 % e
4,44%. Para as taxas menores do que 2,3% (entre as taxas de 2,26% e 2,46% utilizadas por
Lima (1997)) a capacidade resistente dos modelos experimentais dos pilares se mostrou
geralmente menor que a teodrica e/ou numérica pela ocorréncia da instabilidade dessa
armadura. Esta tendéncia foi menor nos pilares curtos e naqueles com a distribuicdo da
armadura transversal com menor espagamento, como se pode observar para os resultados de
Lima (1997) e Lima Jr (2003), que apresentavam taxas de armadura longitudinal 2,12%,

2,26% e 2,46%.
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Também foi possivel notar pelos resultados, que a deformagdo maxima (relativa a
maxima forga) cresceu com o aumento da quantidade de armadura longitudinal, tanto no

modelo experimental quanto no modelo numérico.

7.4 TAXA DE ARMADURA TRANSVERSAL

As taxas de armadura transversal dos modelos estiveram compreendidas entre 0,51% e
3,0%. O modelo numérico foi capaz de simular o efeito do confinamento provocado pelos
estribos retangulares simples utilizados nos ensaios experimentais. Nao foi possivel concluir
sobre o comportamento das simulagdes com arranjos geométricos distintos, pois 0s Unicos
resultados experimentais utilizados com essas propriedades (P3 e P6 de Agostini (1992))
apresentavam taxas de armadura muito baixas, incapazes de promover o confinamento efetivo

do nucleo de concreto.

A variagdo da taxa de armadura transversal influencia significativamente a capacidade
resistente dos pilares de CAR quando comparada com as forgas teodricas. O efeito confinante

das armaduras foi mais fortemente notado para taxas iguais ou superiores a 2,25%.

A fissuragdo do cobrimento pelo modelo numérico se da tdo mais tardiamente quanto
mais bem distribuida a armadura transversal. Esse comportamento pode ser compreendido
pela limita¢ao da deformagdo do concreto, sobretudo nas regides de aplicagdo de forca e apoio
onde ocorrem concentracdes de tensdes, nos estdgios iniciais de aplicacdo de forga até o
surgimento de um gradiente de tensdes suficientemente grande e distribuido para causar um
efeito de destacamento. Entende-se que para o primeiro caso o cobrimento ¢ rompido por um
processo localizado de fissuragdo e para o segundo pela perda de resisténcia do pilar, ou pelo
menos, de parcela significativa do cobrimento. Essas observacdes foram possiveis, sobretudo,

para os pilares com armadura de fretagem.

7.5 PROCEDIMENTOS EXPERIMENTAIS

Pode ser notado a partir dos resultados experimentais, que os diagramas forca-
deformacdo sdo fortemente influenciados pelos procedimentos de ensaio utilizados pelos
autores, por exemplo, pelos procedimentos iniciais de aplicacdo e retirada de for¢a no pilar

que causaram um acréscimo de deformacdes para os pilares de Agostini (1992) e Paiva
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(1994); também a aplicacao de for¢a por controle de deformagdes e a baixa velocidade de
aplicacdo da forga, levaram a obtencao de resultados experimentais de comportamento mais

ductil pelo acréscimo de deformagdes para tensdes proximas & maxima.

7.6 DUCTILIDADE

Os critérios classicos de ductilidade a partir da avaliagdo da deformagao plastica da
estrutura (deformagdo ndo-linear, no caso das estruturas de concreto) ndo sdo aplicaveis aos

resultados numéricos obtidos, dada a forte linearidade do diagrama tensdo-deformacao.

O critério de Cusson & Paultre (1994) para a quantificagao da ductilidade de pilares
sujeitos & compressdo centrada — evolugcdo de tensdes além da perda de estabilidade do
cobrimento — também ndo sdo aplicaveis ao conjunto de resultados obtidos neste trabalho,
dado que foi notada a fissuragdo do cobrimento muito mais associada a distribui¢do

geométrica da armadura que das taxas propriamente.

A partir da comparagcdo entre os resultados experimentais e numéricos e das
consideracdes feitas pelos autores pesquisados, verifica-se que a ductilidade alcangada com as
taxas de armadura longitudinal e transversal superiores a, respectivamente, 2,5% e 2,0%, sdo
altas o suficiente para causar o destacamento do cobrimento. Os resultados numéricos obtidos
para esses pilares apresentavam como caracteristica F,,/F, maior ou igual a 1,25. Dessa
forma, considera-se o ganho de resisténcia do pilar associado a um estado de tensdes que
permite superar a resisténcia prevista pela soma da resisténcia dos materiais isoladamente, um
critério valido de defini¢do de quantidade de ductilidade para pilares de CAR submetidos a

compressao centrada.

7.7 SUGESTOES PARA TRABALHOS FUTUROS

Como possibilidade de continuidade do trabalho, apresentam-se as seguintes

sugestoes para trabalhos futuros:

e O Codigo de céalculo CASTEM-2000, embora seja um excelente programa de
analise do comportamento numérico de estruturas ¢ um codigo de dificil acesso
informativo. No Brasil, sua utilizagdo € pouco explorada, o que leva a um

publico restrito de usuarios. Sugere-se a utilizagdo de outros cddigos de calculo
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para a analise do problema de ductilidade de pilares, ndo somente para
confrontar os resultados numéricos obtidos, como também para explorar mais

detalhadamente os pardmetros que influenciam na ductilidade dos pilares;

Algumas sugestdes para a continuidade da pesquisa na darea da andlise
numérica de pilares podem ser feitas em funcdo das observacgdes dos resultados
da analise efetuada, como por Friaga et al. (2007), adotando-se diferentes
distribuicdes de armaduras, adotando diferentes tipos de se¢des transversais,

entre outros.

Investigar mais detalhadamente o comportamento numérico e a influéncia do

cobrimento na andlise dos pilares.

Analisar o comportamento dos pilares submetidos a for¢a excéntrica.
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