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RESUMO

A garantia da seguranca é uma das principais preocupagdes dos projetos de estru-
turas civis. Além das falhas devidas aos carregamentos permanentes e acidentais, é preciso
considerar também aquelas ocasionadas por carregamentos especiais ou situagdes extremas,
como sismos, incéndios e explosdes. Um dos mecanismos de falha que tem atraido o interesse
dos projetistas e pesquisadores nos dltimos anos € o Colapso Progressivo (CP), onde uma a¢ao
inicialmente localizada acaba tendo um efeito desproporcional sobre a estrutura, podendo leva-
la até ao colapso total. Visando contribuir para o estudo deste fendmeno, este trabalho visa
desenvolver uma ferramenta computacional capaz de modelar de forma adequada o Colapso
Progressivo de estruturas planas de concreto armado. Esta ferramenta € constituida de elemen-
tos de pdrtico plano baseado na teoria de vigas de Euler-Bernoulli e leva em consideracio a
ndo linearidade geométrica e e a nao linearidade fisica. Para a primeira € utilizada a descri¢ao
cinemadtica corrotacional de maneira a permitir a representagdo adequada do comportamento da
estrutura quando sujeita a grandes deslocamentos e rotagdes. Para representacdo da ndo linea-
ridade fisica, foram implementados modelos constitutivos ineldsticos uniaxiais para o concreto
e 0 aco baseados na Teoria da Plasticidade e da Mecanica do Dano. Para a integracdo dos es-
forcos internos e da matriz tangente na se¢do transversal da barra, foram utilizados o Método
das Fatias e a Quadratura de Gauss. Todas as formula¢des foram implementadas no programa
académico FAST (Finite Element Analysis Tool) que vem sendo desenvolvido no Laboratério
de Mecanica Computacional e Visualizagdo (LMCV) da Universidade Federal do Ceard (UFC).
A ferramenta foi inicialmente verificada e validada pela modelagem de exemplos disponiveis
na literatura. Inicialmente foram considerados exemplos classicos (benchmarks) de vigas e por-
ticos com comportamento eldstico e elastoplastico, seguido da andlise de pdrticos de concreto
armado ensaiados em estudos sobre colapso progressivo. Os resultados obtidos para os exem-
plos elastoplasticos apresentam uma concordancia muito boa com os resultados esperados. No
caso das estruturas de concreto armado, os resultados obtidos foram satisfatorios, considerando
a maior complexidade do problema e o desconhecimento de alguns dados importantes para a
simulacao computacional. Assim, pode-se verificar que a ferramenta mostrou-se capaz de mo-
delar o comportamento ndo linear fisico e geométrico de estruturas de concreto em situacao
de colapso progressivo, incluindo a perda inicial de resisténcia e a recuperacao desta devido
ao efeito catendria. Os estudos paramétricos realizados mostraram que a taxa de armadura €
0 parametro mais importante para a resisténcia ao colapso progressivo, influenciando tanto a
capacidade de carga inicial quanto apds o aparecimento do efeito catendria. Por outro lado, a
resisténcia do concreto teve pequena influéncia, enquanto o cobrimento da armadura tem um
efeito importante sobre a capacidade de carga inicial, mas nio apresenta influéncia sobre o

efeito catenaria.

Palavras-chave: Concreto Armado, Andlise Nao Linear, Colapso Progressivo, Elementos Fi-

nitos.
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1 INTRODUCAO

No projeto de estruras, deve-se tentar prever as possiveis solicitacdes nas quais
estas serdo submetidas ao longo da sua vida util e buscar evitar, ou pelo menos amenizar, os
seus efeitos criticos. Para isso, deve-se considerar os carregamentos e as condi¢des ambientais
nas quais a estrutura estard submetida ao longo deste periodo. Isto permite diminuir possiveis
riscos a vida e a prépria edificacdo.

No que diz respeito as acdes externas, deve-se considerar efeitos devidos aos car-
regamentos permanentes, acidentais e situagdes extremas. Estas, apesar de menos comuns,
podem ter efeitos catastréficos, sendo uma das possiveis consequéncias o Colapso Progressivo
(CP). Este fendomeno tem ganhado foco nas pesquisas € nos textos normativos internacionais
nos ultimos anos e ocorre quando uma acao localizada provoca uma avaria desproporcional em
relac@o ao dano inicial, como na queda de um castelo de cartas 1-3,

O Colapso Progressivo ganhou mais atencdo a partir do colapso parcial do edificio
Ronan Point, em Londres, no ano de 1968+, Este edificio era constituido de painéis de concreto
pré-moldado e entrou parcialmente em colapso apds uma explosio causada por um vazamento
de gds no 18° andar, conforme ilustra a Figura 1. Estudos posteriores mostraram que a edifi-

cacdo carecia de ductilidade devido ao tipo de ligagdo adotada para os painéis de concreto*>.

Figura 1 - Edificio Ronan Point apds o colapso parcial.
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fonte: http://www.failedarchitetue.com/te—downf1—of—british—modernist—architecture/, aces-
sado em Setembro de 2015.

Outro caso bastante significativo e descrito no site do FBI® (Federal Boreau of
Investigation) foi o ataque terrorista ao Edificio Alfred P. Murrah, instalacdo de diversos es-

critérios do governo americano em Oklahoma City, no ano de 1995. Um caminhdo bomba



que estava estacionado na frente do prédio explodiu causando um dano muito grande a parte
norte da estrutura conforme mostram as Figuras 2 (a) e (b). Estudos! mostraram que o dano
se espalhou por cerca de 21,3 m de largura do edificio e que trés pilares que sustentavam uma
viga no terceiro andar foram imediatamente destruidos pela explosdo, provocando um colapso

progressivo dos andares superiores.

Figura 2 — Edificio Alfred P. Murrah.

(a)Antes do colapso.

fonte: http://www.failedarchitecture.com/the-downfall-of-british-modernist-architecture/, aces-
sado em Setembro de 2015.

Casos de Colapso Progressivo também podem ser encontrados no Brasil. Em 2012,
no Rio de Janeiro, entrou em colapso o Edificio Liberdade. Este tinha vinte andares e seu
desabamento desencadeou o colapso de mais dois edificios vizinhos: o Edificio Colombo, com
dez andares, e o Edificio Treze de Maio, com quatro andares. Na Figura 3 é possivel verificar a
disposicao destes edificios antes do colapso. A pericia indicou que as modificagcdes realizadas
por uma reforma no 9° andar comprometeram a estrutura e provocaram o desencadeamento do
colapso em um efeito dominé’. Ao todo, 22 pessoas morreram.

Desde o emblematico caso do Ronan Point na década de 60, diversos estudos signifi-
cativos vem sendo realizados com a finalidade de melhor compreender e modelar tal fendmeno.
Trabalhos pioneiros como o de Ellingwood?®, por exemplo, j4 comecavam a discutir algumas
abordagens para andlise e prevencdo do CP em 1978 e viriam a influenciar diversos codigos
normativos no mundo.

No entanto, Mohamed® lembra que, desde o atentato terrorista ao World Traid Cen-
ter em Nova York no ano de 2001, a literatura cientifica e técnica relacionada ao CP tem crescido
significativamente, pois o aumento da preocupagdo com a robustez das edificacOes, aliada ao
desenvolvimento da Mecanica Computacional e da capacidade de processamento dos compu-
tadores propiciou o aumento da capacidade e viabilidade de andlises estruturais cada vez mais

complexas.



Figura 3 — Desmoronamento do Ed. Liberdade no Rio de Janeiro-RJ em 20127
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Fonte: http://gl.globo.com/rio-de-janeiro/noticia/2012/01/peritos-investigam-causas-de-
desabamento-no-rio.html, Acessado em Setembro 2015.

Nos ultimos quatorze anos podem-se encontrar diversos trabalhos que deram im-
portantes contribui¢des para o estudo e prevencio do CP. Exemplos destes sio Li er al'?, que
propuseram um novo método para calcular a forca de ligacao (7ie Force) entre elementos de
estruturas de concreto armado considerando uma redistribuicdo espacial de esforcos, efeitos
dindmicos e corregio de forcas internas e Salem et al'!, que se utilizam de um modelo de fissu-
racdo discreta tridimensional para estudar e obter um projeto econdmico e eficiente para resistir
ao CP. Também € importante destacar diversos trabalhos que realizaram ensaios, em escala real

e reduzida, de estruturas de concreto armado 214

e/ou em aco 3?77, que além de contribuir
para o entendimento do fendmeno em si, podem ser utilizados como benchmarks para diversos
modelos computacionais.

Nesse sentido, o desenvolvimento de modelos computacionais capazes de captar o
CP mostra-se de grande utilidade para se obter edificacdes cada vez mais seguras e econdmicas,
pois pode-se verificar a sua capacidade de resistir a diversos agentes externos criticos como
impactos de automdveis, ataques terroristas, sismos, etc, sem grandes custos.

No entanto, a modelagem de eventos que levam o concreto ao seu limite de resistén-
cia tem forte dependéncia da consideracao da nao linearidade fisica e geométrica. Dessa forma,
o modo como estes sdo levados em consideragdo estd diretamente relacionado com a acuricia

do modelo e, consequentemente, com a seguranga € economia da edificag@o.
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Este trabalho tem como objetivo principal contribuir para a melhor compreensao
deste fendmeno. Para isso, busca desenvolver uma ferramenta computacional capaz de captar
de maneira adequada o efeito do CP em estruturas planas de concreto armado. Além disso,
busca realizar um extenso levantamento bibliografico capaz de caracterizar o estado da arte do
assunto na atualidade.

Nesta dissertagdo, € utilizado o programa académico FAST (Finite Element Analy-
sis Tool). Este programa é baseado no Método dos Elementos Finitos e contém elementos
unidimensionais, planos e sélidos. Além disso, vem sendo desenvolvido por diversos alunos e
professores do Laboratério de Mecanica Computacional e Visualizacdo (LMCV) da Universi-
dade Federal do Ceara (UFC).

Antes do inicio deste trabalho, o FAST j4 possuia a formulagao cinematica Corro-
tacional, capaz de captar grandes deslocamentos e responsavel pela nao linearidade geométrica.
Em relagdo a ndo linearidade fisica, principal contribui¢do deste trabalho, modelos constitutivos
unidimensionais ineldsticos baseados na Teoria da Plasticidade e na Mecanica dos Dano foram
implementados e explorados para melhor compreender o CP. A Integracdo dos esforcos e da

Matriz de Rigidez Tangente € realizada através da Quadratura de Gauss e do Método das Fatias.

1.1 Estrutura deste trabalho

Esta dissertac@o esta organizada em cinco capitulos. No primeiro, estdo a introdu-
cdo, motivacao e objetivos desse trabalho. Neste, busca-se tracar um panorama geral do colapso
progressivo na atualidade de maneira a apresentar casos ja ocorridos, € o que j4 se conhece sobre
0 assunto.

N6 capitulo 2, busca-se apresentar o estado da arte da modelagem, prevencdo e
compreensao do Colapso Progressivo. Aqui € tracado um panorama de acordo com o0s princi-
pais textos normativos internacionais que consideram o assunto, bem como dos mais recentes
avancos do conhecimento relacionado.

J4 no Capitulo 3, apresentam-se os conceitos de andlise ndo linear utilizados para
a modelagem do CP. Neste, encontram-se a formulacdo do elemento utilizada, descri¢cdo ci-
nemadticas, técnicas de integracdo e os modelos constitutivos. Estes dltimos sdo apresentados
através da descricdo do comportamento esperada, formulagdes matemdticas e quadros resumo
dos algoritmos implementados.

No Capitulo 4, estdo os testes realizados para validar a ferramenta e estudar diversos
aspectos do fendmeno.

E, finalmente, no Capitulo 5, estdo as consideragdes finais e sugestdes para trabalhos

futuros.
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2 COLAPSO PROGRESSIVO

Nao hd na literatura técnica uma defini¢do tnica para Colapso Progressivo. Do
ponto de vista do United Stated General Services Administration (GSA), conforme descrito no
Progressive Collapse Analysis and Design Guidelines de 20132, o CP estd relacionado a um
dano desproporcional a magnitude do evento inicial, fato que o leva a ser também conhecido
como Colapso Desproporcional.

O relatdrio elaborado pelo United States National Institute of Standards and Tech-
nology (NIST-7396) em 2007 intitulado Best Practices for Reducing the Potential for Progres-
sive Collapse in Buildings', assim como a norma ASCE/SEI 7-10 Minimum Design Loads for
Buildings and Other Structures'8, definem CP como uma propagacio de danos locais, a partir
de um evento iniciador, de um elemento para outro, resultando eventualmente no colapso de
uma estrutura inteira ou uma parte desproporcionalmente grande desta.

No Eurocode, '° ndo hd uma defini¢io especifica para CP. No entanto, ha o conceito
de robustez, definida como a habilidade de uma estrutura resistir a eventos extremos como in-
céndios, explosdes, impactos ou consequéncia de erros humanos, sem ser danificada de maneira
desproporcional ao dano original. Dessa forma, quanto mais robusta for uma estrutura, menos
suscetivel ao CP ela sera.

Apesar dessas e de diversas outras normas técnicas apresentarem diferentes mo-
dos de definir esse evento, todos concordam em caracteriza-lo como a ocorréncia de um dano
desproporcional a uma falha inicial da estrutura. Starossek’’ complementa essas defini¢des
afirmando que ha diferentes mecanismos que dao origem ao CP e propde uma classificacdo

baseada nestes conforme pode ser visto a seguir:

e Colapso tipo panqueca (pancake-type collapse): E provocado pela perda da
capacidade total ou parcial de um elemento estrutural vertical. Esta faz com que
uma parte superior da estrutura, como uma laje, desabe sobre a imediatamente
abaixo e fazendo com que esta também venha a colapsar pelo excesso de carga,
gerando uma reacdo em cadeia. Neste tipo de colapso, a propagacdo do dano
€ essencialmente vertical, foi o caso o ocorrido no atentado do World Trade

Center, em Nova York.

e Colapso tipo ziper (zipper-type collapse): Colapso provocado pela falha de um
dos elementos estruturais fazendo surgir uma carga impulsiva na estrutura com
uma propagacdo de dano tipicamente transversal. Um exemplo € a falha de um
cabo em uma ponte estaiada ou um dos tirantes em uma cortina de conten¢ao

atirantada.

e Colapso tipo dominé (domino-type collapse): Colapso caracteristico de siste-
mas horizontais como redes de transmissao de energia. Neste, o tombamento de

um elemento provoca a falha do seguinte e assim por diante. A transmissao de
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dano pode ser paralela ou perpendicular a for¢a aplicada, mas essencialmente

horizontal.

e Colapso de secao (section-type collapse): Colapso provocado pela propagagao
de um corte na secao originado pelo rompimento de um filete de solda ou pela
ruptura de uma barra da armadura de uma viga de concreto, por exemplo. Isto
provoca a falha da secdo e sobrecarrega criticamente outros elementos que tam-
bém colapsam. O autor afirma que a principal diferenca entre este e o colapso
do tipo ziper é que no primeiro o mecanismo de falha trabalha com um sistema

continuo e o segundo com um discreto.

e Colapso do tipo misto (mixed-type collapse): Dado pela combinagdo dos outros
tipos de colapso. Pode ser encontrado no caso do atentado ao edificio Alfred P.

Murrah, dado pela associacdo do colapso tipo panqueca e do tipo ziper.

Baseado nestas defini¢des, o autor afirma que uma melhor compreensao tedrica
das diversas categorias do fendmeno podem contribuir para o desenvolvimento e melhoria dos
mecanismos de prevenc¢ao ao CP.

Geralmente, divide-se a abordagem de controle do Colapso Progressivo em dois
ramos: Abordagem Nao Estrutural e Abordagem Estrutural. Na primeira hd a preocupagao
de prevenir que a estrutura seja exposta a eventos que possam desencadear o CP. Para isso, s@o
tomadas medidas de segurancga de cariter exclusivamente preventivo. Assim, esta abordagem
também é conhecida como Controle de Eventos.

Na segunda op¢ao, considera-se que o evento desencadeador do CP ja ocorreu e que
deve-se voltar a atencdo em verificar se a estrutura vai ser capaz de resistir aos esfor¢os solici-
tantes calculados. Para isso, pode-se fazer uma andlise estrutural e dimensionar os elementos
diretamente, abordagem conhecida como Método Direto de Projeto (Direct Design Approach).
Este contém dois métodos principais: o Método da Resisténcia Local Especifica (Specific Lo-
cal Resistance Method) e o Método do Caminho Alternativo de Carga (Alternate Load Path
Method). As anélises geralmente utilizadas incluem as estéticas e dindmicas, lineares e ndo li-
neares. Uma abordagem alternativa € a Andlise Push-Down, que consiste em uma aproximacgao
estatica de respostas obtidas em uma andlise dindmica. Esta foi adaptada para o CP a partir da
Andlise Push-over, geralmente utilizada para sismos?!=24,

A outra op¢do consiste em utilizar uma série de prescri¢gdes normativas para garan-
tir a continuidade e redundancia adequada da estrutura sem a necessidade de procedimentos
mais complexos e trabalhosos. Esta abordagem € esta conhecida como Método Indireto de Pro-
jeto (Indirect Design Approach). A organizacdo destas metodologias e estratégias podem ser

visualizadas na Figura 4.
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Figura 4 — Metodologias e Estratégias para prevencao do Colapso Progressivo.

Abordagem
ndo Estrutural
ou Controle de
Eventos.
Meétodo da
Resisténcia Local
Especifica
Prevencio do
Colapso Meérodos Diretos
Progressivo.
Meétodo do
Caminho Andlise PushDown
\—> Alternativo de
> Abordagem Carga
Estrutural
- Meétodos Prescricoes
Indiretos Normativas

Fonte: Préprio autor.

De maneira geral, estas metodologias visam reduzir a probabilidade (P) de que o
Colapso Progressivo (CP) venha a ocorrer. No entanto, se utilizam de procedimentos diferentes.

Isso pode ser mais facilmente compreendido analisando a expressao:
P(CP)=P(CP|LD)-P(LD\H)-P(H) (1)

onde P(CP) é a probabilidade de haver Colapso Progressivo na estrutura, P(H) € a probabili-
dade de haver um evento critico (H), P(LD|H) é a probabilidade do evento (H) provocar um
dano local (LD) e P(CP|LD) ¢ a probabilidade de um dano local (LD) seja transmitido a outras
partes da estrutura e provoque um Colapso Desproporcional (CP)!.

Analisando a Equacdo (1), pode-se tragar uma perspectiva global do modo como
os diversos textos normativos e trabalhos cientificos abordam o CP. No Controle de Eventos, o
foco é na diminuigdo de P(H), isto é, visa exclusivamente impedir que haja eventos que venham
a aplicar cargas prejudiciais a estrutura. J4 na abordagem estrutural, considera-se que o evento
ja ocorreu, P(H) = 1, e deve-se projetar a estrutura para receber o carregamento adicional.

No Método da Resisténcia Local Especifica (MRLE), considera-se que o evento (H)
ndo deve gerar um dano inicial na estrutura. Isto é, visa diminuir P(LD|H). Isso é realizado
através do refor¢o de todos ou apenas alguns pilares especificos (pilares-chaves) de maneira que
estes ndo sofram danos significativos devido aos esfor¢os adicionais € nem os transmitam aos
demais elementos da estrutura.

Jano Método do Caminho Alternativo de Carga (MCAC), considera-se que P(LD|H)
e P(H) sdo iguais a 1. Isto é, jd houve um evento com potencial para provocar Colapso Progres-
sivo e este ja causou um dano local como a perda de um ou mais pilares, neste caso. O método

consiste em propiciar continuidade e redundancia estrutural para que o esfor¢co extra seja re-
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distribuido aos outros elementos da estrutura sem causar uma propagacao desproporcional do
dano.

As Prescrigoes de Projeto tem objetivos semelhantes ao MCAC. No entanto, esta
realiza uma série de recomendacdes para tornar a estrutura mais robusta de maneira mais rapida

e sem grandes cdlculos.

2.1 Abordagem Nao Estrutural ou Controle de Eventos

Esta abordagem ¢é discutida profundamente no NIST 7396! e consiste em adotar
medidas ndo estruturais e preventivas para diminuir a probabilidade de que um evento em po-
tencial (H) desencadeie um CP. E considerada a metodologia com melhor custo-beneficio e
inclui mudangas no local de construcao do edificio, controle de acesso e de materiais inflama-
veis/explosivos, etc.

As medidas a serem tomadas sdo proporcionais ao grau de protecdo que a edificagdo
requer e, portanto, necessitam de um espectro de risco da mesma. Ha diferentes maneiras de
definir a faixa de risco de uma dada edificacdo. Cada texto normativo utiliza-se de um critério e,
de acordo com a classe de risco requerida, uma ou mais abordagens podem ser recomendadas.

Um exemplo deste mapa de perigos € proposto na norma americana IS-892-2010 -
Physical Security Criteria for Federal Facilities® (Critério de Seguranca Fisica para Instala-
coes Federais). Esta propoe a classificacdo da estrutura em classes de risco denominadas FSL
(Facility Security Levels) que variam de I a V. Algumas normas, como o GSA?2, utilizam este
coeficiente para verificar a necessidade de medidas de preven¢ao do CP, como indica a Figura
5.

Dessa forma, de acordo com a classificagdo de usabilidade da edificagdao, podem
ser adotados niveis de medida de seguranca diferentes. De maneira geral, o NIST 7396! reco-
menda que as medidas ndo estruturais de prevengdo ao Colapso Progressivo devem contemplar

a andlise de quatro pontos muito importantes:
e Avaliacdo dos riscos inerentes a edificacio;
e Medidas para diminuir os riscos associados e a exposi¢ao da edificacdo;
e Avaliacdo das consequéncias da falha;
e Avaliacdo de medidas alternativas para reduzir as consequéncias da falha.

A avaliacdo dos riscos inerentes diz respeito a identificacdo dos eventos criticos
inerentes ao tipo de utilizacao da construcao. Por exemplo, um laboratério onde haverd mani-
pulacdo de substancias inflamadveis terd risco de explosao, um prédio que tem os pilares expostos

a rua correrd risco de impacto de veiculos e assim por diante.
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Figura 5 — Critério de verificacdo do GSA para prevenc¢ado do CP.
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andares ou mais?

Sim Nio
Aplicavel Nao aplicavel
Fonte: GSA?2

Ja as medidas para diminuir a exposi¢ao da edificacdo e dos riscos associados des-
crevem o que pode ser feito para diminuir a probabilidade destes ocorrerem. No caso de edifica-
coes com alto risco de impactos de veiculos, pode-se tentar realocar os pilares para um posi¢ao
mais afastada rua ou criar barreiras para absorver o impacto.

A avaliacdo das consequéncias da falha incentiva uma andlise dos efeitos frente ao
colapso da edificagdo. Esta também depende do uso que é dada 2 mesma e pode elevar o grau
de protecdo requerido. Por exemplo, o colapso de um hospital pode ter consequéncias muito
mais devastadoras do que o de uma ponte.

E, por ultimo, na avaliacdo de medidas alternativas para reduzir as consequéncias

da falha buscam-se tomar medidas para diminuir os impactos do item anterior caso um dado
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evento critico ndo possa ser evitado. Um exemplo € mudar a utilizacdo de uma edificagcao (de
um hospital para um prédio de escritdrio, por exemplo), colocar alas mais criticas de um hospital
para uma zona menos exposta ao CP ou até mesmo mudar a localiza¢do da construgao.

Uma outra medida simples e ndo estrutural que pode ser tomada, diz respeito a re-
formas. Uma alteracdo em um dado elemento estrutural sem a avaliacdo de um especialista
pode ter resultados tragicos, como aconteceu no colapso do Edificio Liberdade’ citado anteri-
ormente. Neste caso, o0 maior rigor dos 6rgaos responsaveis pode prevenir diversos casos de CP

em potencial.

2.2 Abordagens Estruturais

Como comentado anteriormente, a abordagem estrutural visa reduzir a probabili-
dade de ocorréncia do Colapso Progressivo P(CP) dado que um evento critico em potencial ja
ocorreu, ou seja, P(H) = 1. Portanto, busca-se aqui a reducdo da probabilidade do evento pro-
vocar um dano local P(LD|H) (Método da Resisténcia Local especifica) e/ou da probabilidade
de um dano local P(CP|LD) ser transmitido a outras partes da estrutura (Método do Caminho

Alternativo de Carga e Prescricdes Normativas).

2.2.1 Métodos Indiretos de Projeto

Esta metodologia consiste em regulamentar uma série de prescricdes normativas
de maneira a oferecer continuidade e robustez a estrutura. Geralmente, ndo necessita de and-
lises estruturais mais complexas, é considerada como uma prevencao inicial ou primdria do
Colapso Progressivo e é comumente indicada para edificacdes com baixo risco inerente de uti-
lizagdo!-313.

Esta € a principal abordagem adotada pelo Cédigo Britanico BS 5950-2000 desde
o incidente do Ronan Point em 1968° e pode ser encontrada também em diversos outros textos
normativos, como a NBR 6118:20142%, Eurocode 1:2004 ! ¢ ACI 318-20112".

Nesse sentido, o ASCE 7-10'8 estabelece uma série de recomendagdes de projetos
para melhorar a integridade estrutural e estas incluem: utilizar um sistema integrado de ligacdes
entre os elementos estruturais, considerar o efeito catendria das lajes e vigas, compartimentali-
zacdo da estrutura e assim por diante. No entanto, ndo hd nenhuma indicacio quantitativa no
que diz respeito a utilizagdo dos métodos Diretos ou Indiretos de Projeto.

J4 0 DoD? classifica inicialmente a estrutura em uma Categoria de Ocupagio (Oc-
cupation Category) que varia de I a IV. A partir disso sdo feitas indi¢des sobre as abordagens

de prevencdo do CP que devem ser adotadas, conforme pode ser visualizado na Tabela 1.
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Tabela 1 — Caracterizag@o ocupacional e requerimentos de projeto segundo o DoD.

CLASSIFICACAO
OCUPACIONAL REQUERIMENTOS DE PROJETO
I Sem requisitos especificos
IT Opcao 1: Método da Forca de Conexdo (7ie Force

Method) para toda a estrutura e o Método da Resistén-
cia Local Especifica Enhanced Local Resistance para
os pilares ou paredes estruturais dos cantos € os penul-
timos no primeiro andar.

ou

Opcao 2: Método do Caminho Alternativo de Carga
(Alternate Path Method) para pilares especificos € mu-
danca de locagdo das paredes estruturais.

II1I Método do Caminho Alternativo de Carga para pilares
especificos, mudanca de locacdo das paredes estrutu-
rais e Método do Caminho Alternativo de Carga para
todo o perimetro de pilares e paredes estruturais do pri-
meiro andar.

1A% Método da For¢a de Conexdao e Método do Caminho
Alternativo de Carga para pilares e paredes estruturais
e Método do Caminho Alternativo de Carga para todo
o perimetro de pilares e paredes estruturais do primeiro
andar.

Fonte: DoD?3

No texto normativo brasileiro, NBR 6118:20142°, a considerag¢ao do Colapso Pro-
gressivo € feita em dois tépicos: no item 14.6.4.3, que propde condi¢des de ductilidade para
formacdo de rétulas plasticas em elementos reticulados (viga e pilar) e no item 19.5.4, que
propde uma armadura contra o Colapso Progressivo durante o detalhamento das lajes, quando
existirem pilares no seu interior.

Estudos mais aprofundados e comparativos sobre o modo como esse assunto € abor-
dado nas principais normas técnicas que tratam do assunto podem ser encontradas nos trabalhos
de Mohamed?, Menchel?* e, no ja citado, NIST 7396 1

O foco das especificacdes técnicas concentra-se na resisténcia das ligagdes dos ele-
mentos para que, caso um dos destes seja danificado, geralmente um pilar, a estrutura possa
redistribuir os esforcos adicionais e evitar a progressao do colapso. Este efeito € conhecido na
literatura técnica como Bridge Over?*.

O Bridge Over ocorre devido a dois fendmenos chamados de Efeito Catendria e
Efeito de Membrana. O primeiro ocorre quando, na perda de um pilar central, por exemplo,
uma viga deixa de estar submetida a um estado de flex@o e passa a estar sob flexo-tracio com
a se¢io completamente tracionada e apresentando comportamento semelhante 4 um cabo 2?82

Esse efeito pode ser facilmente visualizado na Figura 6.
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Figura 6 — Efeito Catenaria

Fonte: engineering.uottawa.ca

O Efeito Catendria ja é bastante conhecido e tem sido foco de diversos estudos teo-
ricos e préticos. Valipour e Foster??, por exemplo, aplicaram uma formulagdo de elementos
finitos baseados no Método da Forgas (Forced-Based Formulation) para captar o Efeito Catena-
ria no caso de CP de estruturas de concreto.

Yi et al'? realizaram um estudo experimental em um pértico plano de quatro vios
e trés andares, ver Figura 7, e descrevem, entre outras coisas, o exato momento em que o Efeito

Catenaria inicia e qual o seu impacto na estrutura como um todo.

Figura 7 — Ensaio de um poértico de quatro vaos e trés andares

Fonte: Yi er al (2008)!2.

O Efeito de Membrana ocorre quando os esfor¢os axiais da laje ndo podem ser mais
desprezados passando a contribuir, assim como o efeito catendria, para a resisténcia da estrutura

ao CP3!32_ Na Figura 8, pode-se visualizar uma ilustracio de como isso ocorre.
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Figura 8 — Efeito Membrana

T viga

Fonte: Kim ez al (2015)3!.

Nesse sentido, Kim ez al®! apresentam um modelo analitico do efeito da laje con-
siderando a perda de um dos pilares. Inicialmente uma relacdo tensdo-deformacao simples é
proposta a partir de uma andlise de elementos finitos. Em seguida, adicionando a parcela de
energia absorvida pela laje a equagdo de equilibrio energética, propde uma metodologia de
andlise ndo linear estética de colapso progressivo baseada no equilibrio energético.

Em outro trabalho teérico importante, Keyvani et al>* consideram o efeito das for-
cas de compressao de membrana e afirmam que sua consideracdo melhora a resisténcia a falha
progressiva da estrutura e que sua desconsiderag@o subestima a resisténcia da mesma.

H4 também diversos estudos experimentais como o j4 citado de Yi e al*? e Kokot et
al*. Neste tltimo, estudou-se extensivamente a interagio da laje com os elementos do pértico,
ambos de concreto armado, através de dados obtidos em ensaios € analises numéricas. Ao final,
utilizando-se do Método do Caminho Alternativo de Carga (MCAC) e considerando efeitos
quasi-estdticos e dindmicos, além da consideracdo do local do elemento colapsado, afirmam
que o fator dindmico igual a 2 € demasiado conservativo (valores mais exatos obtidos estdo
entre 1,72 e 1,87) e que a desconsideracao do efeito dindmico pode ser critica para a prevengao
do CP.

Além dos trabalhos apresentados, diversos estudos na literatura técnica buscam uma
melhor compreensao da redistribuicao dos esfor¢os nas estruturas, sendo a maioria dos trabalhos

experimentais relacionados 2 estruturas metdlicas >3,
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2.2.1.1 Meétodo da forca de Conexdo (Tie Force Method)

O Método da Forca de Conexao (Tie Force Method) foi o primeiro método utilizado
para prevenir o CP depois do incidente com o Ronan Point. Inicialmente foi adotado pelo
Coédigo Normativo Britanico (British Code) e posteriormente pelo Eurocode e outros codigos
internacionais >4,

Este método consiste em conectar mecanicamente elementos estruturais (vigas-
pilares) de maneira que estes possam desenvolver caminhos alternativos de carga em caso de
colapso de um de seus membros. A principal diferenga deste para os demais métodos é o fato
dessas conecdes serem dimensionadas através de correlacdes presentes nos textos normativos
referentes. Isto €, sem a necessidade de andlises estruturais mais complexas. Para o concreto
armado, isto € feito através da adicdo de armaduras extras nas ligacdes de maneira a oferecer
continuidade a estrutura como um todo. Vale salientar que, as armaduras de ligacao sdo diferen-
tes das de reforgo, tipicas deste tipo de material, pois sdo obtidas por metodologias diferentes e
tem funcionalidades distintas.

De forma semelhante ao Cddigo Britanico (BS63994! ¢ BS8110*2), o Eurocode
243 classifica estas ligacdes em quatro classes de acordo com a sua localizacdo na estrutura,

conforme € listado abaixo e ilustrado na Figura 9.

Ligacdo interna;

Ligacgdo periférica;

Ligagdo horizontal de colunas ou paredes estruturais;

Ligacao vertical.

Segundo esse cddigo, as ligacdes internas devem ser colocadas em cada andar e no
teto e devem ser colocadas em dire¢des de aproximadamente noventa graus, conforme ilustra a
Figura 9. Em cada direc@o, a armadura deve ser capaz de resistir a uma for¢a de tracio (Fie ins)
no valor de 20kN por comprimento de vao (20kN /m). No entanto, estes valores podem mudar
de acordo com os anexos nacionais (National Annexes) de cada pais.

Ligagdes periféricas também dever ser utilizadas em cada andar e no teto, mas com
um comprimento de 1,2 m depois da ligacdo. Esta deve resistir a uma forca Fy p., calculada

por:

Ftie,per =li.q1 > Q2 ()

onde Fe per € a forga de ligagdo entre os elementos periféricos, /; € o comprimento do vao, g
e 02 sdo 10kN/m e T0kN, respectivamente. No entanto, outros valores podem ser obtidos de
acordo com o0s anexos nacionais (National Annexes) de cada pais. Vale ressaltar que as ligacdes

periféricas devem ser conectadas com as internas de maneira a garantir a transmissao do esforgo.
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Figura 9 — Classificacdo de ligagdes segundo o Eurocode.

E - Ligagéo Periférica - Ligac@o Interna - Ligagdo de colunas e paredes estruturais

Fonte: Eurocode®3.

Ja nas ligagdes horizontais de pilares e/ou paredes estruturais, todos estes elementos
do perimetro devem ser ligados horizontalmente em cada andar e no teto, sendo que as dos
cantos devem ser ligadas em duas dire¢des utilizando as armaduras das ligacdes periféricas.

As ligacOes verticais assemelham-se a funcionalidade do Método da Resisténcia
local especifica, isto é, busca-se evitar que o dano seja transferido dos pilares para os elementos
a estes ligados. Devem ser utilizadas para edificacdes acima de 5 andares e cada uma deve
resistir uma forca de 20kN por metro de fachada.

Li* diz que no cédigo britanico*!+?

, as ligacdes também seguem essa classifica-
cdo, mas sdo calculadas de maneira diferentes. Inicialmente calcula-se a forca de ligagdo (F;)
para cada uma e depois esse valor é multiplicado por um coeficiente especifico. Ha duas ma-

neiras diferentes de obter F;. A primeira € empirica e definida por:
F; = 4ny +20kN 3)

com ng sendo nimero de andares.
A segunda op¢do € calcular de acordo com o esquema da Figura 10 e definida pela

expressao:

Fr="— “)
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Figura 10 - Diagrama para célculo da resisténcia de ligagio (F}) segundo o Cégido Britanico*!?

e ————

T

Fonte: Li%0

onde ¢ é a carga distribuida, A é a deflexdo e L € o vao entre dois pilares. Utilizando g = 5kN /m,
A =L/5eL=>5m,obtém-se F; = 60KN /m, valor normalmente utilizado.

No entanto, o mesmo autor afirma que essas recomendagdes ndo sdo seguras € pro-
poe uma reformulagdo através da segunda metologia para calcular F; incluindo o efeito de dis-

tribuicdo espacial, efeito de distribui¢do interna de deformacao e efeito.

2.2.2 Métodos Diretos de Projeto

Nos métodos diretos de projeto, as ligacdes da estrutura sdo definidas a partir de
andlise mais complexas da estrutura como um todo. Geralmente, divide-se em dois métodos: 1)
Resisténcia Local Especifica (Specific Local Resistance) ¢ 2) Método do Caminho Alterna-
tivo de Carga (Alternative Load Path).

2.2.2.1 Meétodo da Resisténcia Local Especifica

O foco desse método sdo os pilares da estrutura. Considera-se que houve um evento
capaz de transmitir cargas anormais a estrutura e que alguns destes elementos terao que suportar
tais cargas sem provocar o surgimento de um dano local (P(LD|H)).

Este método € caracterizado por ser uma abordagem contra amecas especificas (ex-
plosdes, impactos e incéndios) e pode dar-se de duas maneiras: cada membro é localmente
enrijecido e detalhado para resistir as tais cargas ou apenas alguns elementos-chave sao dimen-
sionados de maneira a ndo sofrer danos significativos e sem transmiti-los aos elementos ligados
aeste!.

O DoD? afirma que o Método da Resisténcia Local Especifica (MRLE) também
pode ser utilizado como um método indireto de projeto. Para isto, este faz prescri¢des de forma
que o pilar, ou parede estrutural, ndo atinja sua capacidade ultima de cisalhamento antes da de

flexdo. Dessa forma:

OR, = Ry &)
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onde ¢ € fator de redugdo da resisténcia; R, € a resisténcia nominal, nesse caso a capacidade
ultima de flexdo; R, € a resisténcia requerida, nesse caso a de cisalhamento e R, € a resisténcia

de projeto. Vale salientar que no caso do MRLE, ¢ = 1.

2.2.2.2 Meétodo do Caminho Alternativo de Carga

Nesta abordagem, considera-se que o pilar, ou parede estrutural, ndo é suficiente
para conter as cargas extras advindas de um evento critico e entra em colapso. Desta forma,
deve-se dispor caminhos alternativos de redistribui¢do de esfor¢os na estrutura para que o dano
inicial ndo seja propagado aos demais membros. Assim, o principal objetivo dessa método é
diminuir P(CP|LD).

Geralmente, esta metodologia é a que fornece o maior nivel de detalhamento e
acurdcia e que exige mais esforco do projetista, pois andlises mais complexas precisam ser
realizadas. Trés tipos de estudos podem ser feitos: andlise linear estdtica, andlise ndo linear
estdtica e Andlise Nao Linear Dinamica. Vale salientar que, em se tratando do primeiro trabalho,
utilizou-se apenas a andlise estdtica linear e ndo linear.

As principais normas técnicas que consideram o Método do Caminho Alternativo
de Carga (MCAC) sio 0 GSA? e DoD?. No entanto, também est4 presente no ASCE 7-10'% ¢
NIST 7396 .

De maneira geral, esta metodologia é muito parecida em ambos nos c6digos nor-
mativos GSA e DoD e hé bons niveis de detalhamento e informacdo. No entanto, apesar de
contemplar os trés casos, 0 GSA s6 fornece um passo a passo mais detalhado da anélise linear
estdtica, enquanto o DoD, fornece um nivel de descricdo mais completo de todos os casos.

O procedimento geral do método consiste em analisar a estrutura frente a perda de
um ou mais pilares. Nesse sentido, hd trés aspectos importantes a serem verificados, a saber: a
localizagdo das colunas a ser retiradas, as cargas a serem aplicadas e o procedimento geral da
andlise.

No GSA?Z, conforme descrito Figura 5, a classificacio das colunas as serem remo-
vidas varia com o FSL (Facility Security Level), que variam de 1 a V. Para FSL III e 1V, os
elementos verticais externos do primeiro andar acima do solo e todos os pilares de andares
abaixo do solo, como estacionamentos, devem ser retirados. Ja para FSL V, colunas externas
e internas de cada andar devem ser removidos. Algo semelhante € utilizado no DoD, mas com
um indice de usabilidade da edificacdo OC (Occupation Category) que varia de I a IV.

Nao necessariamente, todos os pilares devem ser removidos, pois € comum haver
indicac¢des dos elementos mais criticos. No entanto, estas normas deixam claro que a inter-
pretacao do responsavel tem participacdo fundamental. Por exemplo, para as colunas externas,
recomenda-se remover os pilares externos perto da metade do lado curto do edificio, perto da
metade do lado longo do edificio, nos cantos e adjacencias ao canto do edificio, conforme mos-

trado na Figura 11 (a). No entanto, também devem ser removida pilares considerados criticos
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conforme o julgamento do responsavel técnico.
Ja para os pilares internos, devem-se remover colunas internas perto da metade
do lado curto, perto da metade do lado longo e nos cantos da regido sem controle de acesso,

conforme ilustra a Figura 11 (b).

Figura 11 - Locacdo de retirada de colunas segundo o GSA.

(a)Colunas externas. (b) Colunas internas.
Lado curto do edificio Lado curto do ediﬁ‘:T
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fonte: GSA?Z.

O GSA restringe a Andlise Linear estatica conforme o nimero de andares, no ma-

ximo dez, e por um coeficiente chamado DCR (Demand-Capacity Ratio):

_ Quplim

DCR
OcE

(6)

onde, Quprim € a resultante das acdes internas e Qcg € a resisténcia esperada do elementos. Este
€ representado pela razdo a resultante de esfor¢os internos e a resisténcia da peca e, nesse caso,
deve ser menor do que 2 para todos os componentes.

Para a andlise liear estdtica, deve-se retirar previamente a coluna escolhida, aplicar

as cargas:

Gip =Qp[1.2D+(0,5Lou0,2S)] (7)
para os vao imediatamente adjacentes ao pilar perdido e as cargas:
G=12D+(0,5Lou0,25) ®)

nos demais vaos, onde, Gp € a carga a ser aplicada nos vao imediatamente ao pilar perdido,

m
LI

OIIIP3 op oSuo] opeT
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G ¢ a carga a ser aplicada nos demais vaos, Q;p é um fator de incremento de carga definido
pela Tabela 2, my;r € um coeficiente de seguranca que depende de cada material, D € a Carga
Permanente (Dead Load), L é a Carga Acidental (Live Load).

Tabela 2 — Fator de incremento de carga para Andlise Linear segundo o GSA.

Material Tipo de Estrutura | Q;p, controle de deformacio | Q;p, controle de carga
Ac¢o Pértico 0.9mpr+1.1 2.0
Concreto Armado Pértico 1.2mypp +0.80 2.0
Concreto Armado Parede estrutural 2.0myr 2.0
Alvenaria Parede estrutural 2.0mypp 2.0
Madeira Parede estrutural 2.0mpr 2.0
Aco formado a frio Parede estrutural 2.0mypr 2.0

Fonte: GSA?Z.

Para os casos em que uma andlise linear estética nao € suficiente, pode-se utilizar
uma andlise ndo linear estdtica. Neste caso, os carregamentos devem seguir um raciocinio

semelhante ao anterior: Aplica-se a carga da Equacao:

Gy =Qn[1.2D+(0,5Lou0,25)] )
para os vaos imediatamente adjacentes ao elemento retirado e a carga da Equacio:
G=12D+(0,5Lou0,25) (10)

nos demais vaos, onde, Gy € a carga a ser aplicada nos vao imediatamente ao pilar perdido, G
€ a carga a ser aplicada nos demais vaos, Qy € um coeficiente de majoragdo Dinamica da carga
definido pela Tabela 3, 6,,, € o angulo de rotacdo plastica segundo critério de seguranca ¢ 0,
¢ a rotacdo de escoamento efetiva do elemento conectado ao elemento colapsado. D € a Carga
Permanente (Dead Load) e L é a Carga Acidental (Live Load).

Tabela 3 — Fator de incremento de carga para Andlise mado Linear segundo o GSA.

Material Tipo de Estrutura Gy
Aco Pértico 1.08 + 0.76(95,% +0.83)
Concreto Armado Pértico 1.04 +0.45( eg% +0.48)
Concreto Armado Parede estrutural 2.0
Alvenaria Parede estrutural 2.0
Madeira Parede estrutural 2.0
Aco formado a frio | Parede estrutural 2.0

Fonte: GSAZ.

E importante destacar que ambos os cddigos recomendam que sejam feitos no mi-

nimo dez incrementes de carga até atingir a carga total.
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Ja em uma Andlise Nao Linear Dindmica, toda a estrutura deve ser carregada com

a mesma carga definida pela Equacdo 11:
Gyp =[1.2D+(0,5L ou0,25)] (11)

onde, Gy € a carga a ser aplicada nos vao imediatamente ao pilar perdido,D € a Carga Perma-
nente (Dead Load), L é a Carga Acidental (Live Load).

Inicialmente, nenhuma coluna deve ser retirada do modelo. Deve-se aplicar a refe-
rida carga, equacgao (11) até a estrutura encontrar o equilibrio. Logo ap6s, deve-se retirar o pilar
escolhido e realizar a Andlise Nao Linear Dinamica até encontrar o maximo deslocamento ou
um ciclo de movimento vertical ocorrer no local da coluna ou parede retirada, o que for maior.

Vale salientar que todas essas analises citadas contém vantagens e desvantagens e,
dessa forma, cabe ao engenheiro responsavel julgar qual serd a mais adequada para o caso em

estudo.
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3 ANALISE NAO LINEAR

No que diz respeito a andlise de estruturas de concreto armado via Método dos
Elementos Finitos, dependendo do que pretende ser estudado, podem ser adotadas duas meto-
dologias diferentes, uma local e outra global.

A local ¢ utilizada quando se pretende representar de forma detalhada o compor-
tamento da estrutura, incluindo aspectos como padrdo de fissuracdo, efeito do confinamento,
plastificacao de regides comprimidas, etc. Para isso utilizam-se normalmente elementos finitos
planos ou tridimensionais. Geralmente, esta abordagem ¢ utilizada para estudar em detalhe o
comportamento de algum elemento estrutural especifico, como uma viga, coluna ou ligacio. Es-
tes muitas vezes também ensaiado também em laboratdrio. Esta abordagem permite a obtengdo
de resultados bastante precisos, mas normalmente demanda considerdvel custo computacional.

No entanto, no projeto de estruturas, € necessdria a andlise do comportamento global
de um edificio formado por um nimero elevado de elementos estruturais. Neste caso, a ado¢do
de elementos finitos planos ou sélidos resultaria em um custo computacional proibitivo para
situacOes praticas. Dessa forma, adotam-se elementos unidimensionais de viga ou pértico. Essa
abordagem pode ser definida como uma metodologia global de andlise que, ao invés de observar
um elemento isolado, atenta-se para o trabalho conjunto da estrutura como um todo.

Quando a estrutura € levada ao extremo de sua capacidade, como ocorre no Colapso
Progressivo, a consideracao da nio linearidade geométrica e fisica mostra-se fundamental para
a precisao da andlise. Nesse caso, para estudar o efeito desse fendmeno em porticos de con-
creto armado, deve-se considerar o comportamento global através da utilizacdo de elementos de
poértico (planos ou espaciais) que permitam representar grandes deslocamentos e que conside-
rem modelos constitutivos que permitam representar de forma adequada os principais aspectos
fisicos do comportamento dos materiais utilizados.

No que diz respeito a nao linearidade geométrica, os elementos devem ser capazes
de representar nao s6 o efeito dos grandes deslocamentos e rotagcdes que ocorrem proximo a
ruina da estrutura, como o efeito da for¢a normal sobre a rigidez dos elementos estruturais.
Esse segundo aspecto € fundamental na simulacao do CP devido a necessidade de representar
de forma adequada o Efeito Catenaria.

Para o desenvolvimento desse trabalho foi utilizado um elemento finito de portico
plano baseado na teoria de Euler-Bernoulli. Este considera a ndo linearidade geométrica através
da formulacdo co-rotacional e j& estava presente no programa utilizado, FAST. No entanto, é
importante destacar que os recursos de ndo linearidade fisica disponiveis no FAST eram limi-
tados a modelos eldsticos linear e ndo lineares*** . Dessa maneira, a principal contribuicio
deste trabalho concentra-se na implementacdo de modelos constitutivos baseados na Teoria da
Plasticidade e na Mecénica do Dano Continuo para o aco e concreto, bem como sua utiliza¢ao

para o estudo do CP.
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3.1 Formulacao Co-rotacional

A nio linearidade geométrica foi considerada através da formulagio co-rotacional #4647,
Esta descri¢@o cinemética visa separar de forma explicita os deslocamentos de corpo rigido das
deformacdes sofridas pelo elemento, através da utilizacdo de um sistema de coordenadas auxi-

liar que acompanha o elemento, como descrito na Figura 12.

Figura 12 - Descricdo cinemadtica co-rotacional.

z
A

Fonte: Battini4’

E importante notar que existem apenas trés modos de deformacgado para o elemento
de portico plano, conforme ilustrado na Figura 13, sendo um modo associado a deformagao

axial do elemento (%) e dois associados as deformagdes de flexao (6) ¢ 6,).

Figura 13 — Modos de deformagdo local para o elemento de pdrtico plano

6., 7,

° 2

[ >
%/ \‘é u, N

N

Fonte: Neto**

Com base nos pardmetros da Figura 13, pode-se definir os deslocamentos devidos
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as deformacdes do elemento como:

i=L,—L,
6, =6,—a (12)
62:92—06

onde L, e Ly s@o os comprimentos final e inicial, respectivamente, e 0; e 0, sdo as rotagdes
globais dos nés 1 e 2, respectivamente. Por outro lado, %, 0 e 6, sdo o deslocamento axial e
as rotacoes dos nds no sistema local, respectivamente. Por fim, o representa a rotagdo de corpo

rigido do elemento, que é definida como:
a=Pp-Bo (13)

onde B e B, sdo os angulos do elemento no sistema global, conforme descrito na Figura 12.

Os comprimentos inicial e deformado do elemento podem ser calculados como:

Lo = \/Ax? + Ay? (14)
L, = /AX? 4+ Ay?

sendo:
Ax =xp —x1
Ay =yr—yi (15)

AxX :x’2 —x’l = (X2 —x1) + (u2 —ul)
AY =y, =y = (2—y1) +(v2—v1)
Um passo fundamental da formulacdo co-rotacional € a separagcdo das rotacdes to-

tais na parcela de corpo rigido e na parcela associada as deformagdes. Partindo-se da Equagao

(13), pode-se escrever:

sinot = sin(B—B,) = s.co — ¢85

cos = cos(B — Bo) = c.co+ 5.5 (16)
em que os senos e cossenos dos angulos de inclinacao dos elementos sdo calculados como:

co =cosP, = Ax/L,

so = sinf, = Ay/L, )

c=cosP=Ax/L,
s=sinf=Ay/L,

E importante notar que a Equacio (16) é capaz de determinar a rotacdo rigida da

barra desde que o esteja dentro do intervalo [—=, ®]. Contudo, esta expressdo pode ser facil-
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mente estendida para rotagio de qualquer magnitude utilizando uma forma incremental *+*+.
A andlise da estrutura completa é realizada no sistema global, assim é necessario
que se calcule o vetor de forgas internas e a matriz de rigidez do elemento e se faca a transfor-

macao para o sistema global. O vetor de deslocamentos no sistema local é dado por:
_ T
i=|z 8 &) (18)
Enquanto o vetor de deslocamentos no sistema global é dado por:
T
u= [ul V1 91 u vy 92] (19)

Utilizando a Equacdo (12), pode-se escrever os deslocamentos virtuais no sistema

local como:
ou = 661 = |00 —a| = |00; — SB (20)

862 592 - 592 — SB

Utilizando as Equacdes (14) e (15) e fazendo uma série de manipulacdes pode-se escrever:
o =Todu (21)

onde T é a matriz de transformacao definida por:

—c —s 0 ¢ s 0
T=|_s =< s _c
Ll‘l Lﬂ Ln Lf’l 0
S C S C
o, 1, 7, 1

O vetor de forgas internas no sistema local € definido pelos esforcos conjugados aos

deslocamentos definidos na Equacdo (12), sendo uma forga axial e dois momentos nodais:

g= |M (22)

como o trabalho € um escalar, o trabalho virtual interno € indiferente para qualquer sistema,
assim:

SU=0ulg=3ou'g (23)

Substituindo a Equacdo (21) na expressao acima, obtém-se uma equacao capaz de transformar
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o vetor de forcas internas do elemento no sistema local para o sistema global:
g=T'g 24)

A solugdo das equagdes ndo lineares de equilibrio € realizada normalmente utili-
zando o Método de Newton-Raphson“®, que requer a utilizacio da matriz de rigidez tangente
k7. Esta matriz relaciona o incremento do vetor de forgas internas com o incremento de deslo-

camentos:
dg = K7 du (25)

Portanto, a determinacao da matriz de rigidez no sistema global pode ser realizada diferenciando

a Equacdo (24):
dg =TTdg+dT"g =Kgdu+Kgdu (26)

onde Kg corresponde parcela da matriz de rigidez dependente do material e Ks a matriz de

rigidez geométrica ou das tensdes iniciais. Pode-se calcular a matriz de rigidez tangente como:
Kr =K +Kg (27)

A matriz de rigidez tangente do sistema local K; relaciona o incremento de deslo-

camentos e for¢as neste sistema:
dg = K7 du (28)

Esta matriz pode incluir tanto os efeitos da ndo linearidade geométrica quanto fisica. Utilizando
as Equacgdes(21) e (26), obtém-se a expressao da matriz K, no sistema global, que sera simétrica

sempre que a matriz de rigidez tangente local for simétrica:
K. =T'K,T (29)

A matriz de rigidez geométrica vem da segunda parcela da Equagao(26) correspon-

dente a variagdo da matriz de transformacao:
K¢ du=dT! §=N dt| + M, dt; +M, dt (30)

onde t; indica a coluna k da matriz T”. Derivando a Equacio (30) em relaciio aos deslocamen-

tos, pode-se escrever a matriz de rigidez geométrica no sistema global como:

— — 1
+ (M1 +M>) 2 (rz! +zr") 31)
n
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onde os vetores r € Z sao definidos como:

r= [—c —s 0 ¢ s 0] ' (32)
e
Z= [s —c 0 —s ¢ 0] ' (33)

3.1.1 Elemento local

O elemento utilizado neste trabalho é baseado na Teoria Classica de Vigas (Euler-
Bernoulli). Esta teoria propde que as secdes transversais permanecem planas e perpendiculares
ao eixo da viga quando esta se deforma. Em consequéncia, o efeito do cisalhamento é despre-
zado.

Utilizando esta hipdtese pode-se mostrar que a deformacao na direcao do eixo de

barra (g,) pode ser escrita como:
€ =&y — YK (34)

onde €, € a deformacdo no centroide da secdo transversal (deformag¢do de membrana), y é a

distancia vertical do ponto considerado até o centroide da se¢do e
K="V (35)

¢ a curvatura da viga.

O elemento co-rotacional utilizado neste trabalho inclui a nao linearidade geomé-
trica tanto na transformacao local-global discutida anteriormente como na defini¢do da defor-
macdo de membrana. Assim, o efeito dos deslocamentos transversais no sistema local sdao

considerados através da deformacao de Green-Lagrange:

1
v (36)

&n =Uxt 3V

Nota-se que o termo 1/2 uzx da deformacdo de Green-Lagrange foi desprezado porque os des-
locamentos axiais (#) sdo pequenos em relacdo aos transversais (v).

E importante ressaltar que a expressdo da curvatura é linear porque o elemento con-
sidera que as rotagdes no sistema local sdo sempre pequenas. Por outro lado, a deformacao de
membrana € nao linear, incorporando o efeito dos deslocamentos transversais por meio do uso
da deformacao de Green-Lagrange. Alternativamente, poderia ser considerada apenas a parcela
linear da deformag@o de membrana, pois os deslocamentos transversal no sistema local sdo pe-

quenos*. Contudo, o uso da deformacio Green-Lagrange no sistema local torna o elemento
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mais preciso, permitindo reduzir a discretizacao da estrutura.

Devido a ordem das derivadas que aparecem na Equacgdo (40), o deslocamento u e
v requerem fungdes com continuidade C° e C', respectivamente*®. Portanto, o deslocamento
axial serd interpolado de forma linear, enquanto para o deslocamento transversal serd utilizado

um polindmio cubico.
u=1Iru € V=H2§1+H4§2 (37)

onde L; é um polindmio de Lagrange linear e H, e Hy sdo polindmios de Hermite. As varid-
veis 7, 0] e 0, sdo os deslocamentos e rotacdes nodais no sistema, respectivamente, conforme
apresentado nas Figuras 12 e 13.

Considerando intervalo 0 < x < L, a fun¢do de interpolacao dos deslocamentos axi-

ais pode ser definida como

X
=2 38
2=7 (38)
Enquanto polindmios de Hermite podem ser definidos como*®:
PR ? X
R =TTt &9

Nota-se que as interpolacdes dos deslocamentos axiais e transversais sao feitas utili-
zando polindmios de graus diferentes, o que pode causar o travamento em membrana devido ao
desbalanceamento dos termos transversais e axiais. Assim, Crisfield*® recomenda a utilizacdo

deformacdo média:

&n = L/<x+v>dx (40)

Dessa forma, utilizando a Equacdo (37) e integrando as expressdes resultantes, as expressoes

para calcular g, e x ficam:

i S

&n = Z 0 (291 010, +265) e K="V . (41)
A deformacdo de membrana pode ser escrita na forma matricial como:

egn=B,u (42)

onde

1
Bm - BmO + E BmL (43)
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com

B0 = [% 0 o] (44)
€

B, — [O 4613662 4623061] (45)

A determinacao do vetor de forcas internas requer as deformacdes virtuais. A de-

formacdo de membrana virtual pode ser obtida a partir da Equacgao (41):

sgm_% %[(461 8,)00, + (48, — 6,)50,] (46)

Esta expressao pode ser escrita de forma matricial como:

d¢,, = B,, du 47)
onde

No caso da curvatura, tem-se:

u

K= 10 H2.,xx H4,xx] 61 (49)
6,

Esta expressdo pode ser escrita matricialmente como:

e=B,u (50)

Substituindo as derivadas das fun¢des de forma, pode-se escrever B, como:
By=[0 (-#+8) (-2+9)]

Juntando as parcelas de membrana e de flexao, as deformagdes virtuais podem ser

escritas como:

Se — [68’"] _ [B’"] Su=Bdu 51)
oK B,
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Dessa forma, o vetor de for¢as internas pode ser escrito como:

L_r
g:/o B’ o dx (52)

Na andlise de estruturas reticuladas € mais comodo trabalhar com esfor¢os internos

(resultante de tensdes ou tensdes generalizadas) do que com as tensdes propriamente ditas:

N = [,0.dA 53
M= [4(—y ox) dA

onde o, € a tensdo normal na direcdo do eixo da barra, A € a drea da secdo transversal, N € a

for¢a normal e M o momento fletor. Assim, pode-se definir o vetor de tensdes generalizadas (G)

como:
N
c= 54
¥ 0
No caso da teoria cldssica de vigas pode-se escrever o trabalho virtual interno (8U)
como:
L L
8U = / 8¢, G, dV — / /(Sem —y 8K) GudA dx — / (N e+ M 5K) dx (55)
14 0 Ja 0

Utilizando os vetores de tensdes e deformacdes generalizadas tem-se:
L
38U = / e’ o dx (56)
0

A formulagdo deste elemento inclui o cdlculo das deformagdes (€), forgas internas
(g) e matriz de rigidez tangente (K7). Esta tltima pode ser calculada a partir das segundas da

seguinte forma:

— Jg  —

Kr = 22 =Kz +Kg (57)
Ju

onde K € a matriz de rigidez material e K € a matriz de rigidez geométrica. A primeira matriz

pode ser escrita como**:

- L
KG=A/ N dx (58)
0
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onde a matriz A € dada por:

587 0 O 0

— 4 1
A= a—t_;" 0 35 —735 (59)

0o -4 4

30 30

J4 a matriz de rigidez material K, é dada por:
— L_rdc d¢

Ke=| B — —=d 60
£ /0 de gu ©0)

Portanto, esta matriz pode ser escrita como:

— L_o
KE:/ B C; Bdx (61)
0
onde C; é a matriz constitutiva tangente que relaciona incrementos de tensdes e deformacgdes
generalizadas:
C — oo |EA ES ©2)
"0 |ES EI

Diferenciado as tensdes generalizadas (N e M) em relacdo as deformacdes genera-

lizadas (g, e ¥) chega-se a:

ES=—[,E ydA (63)
El= [,E y*dA

onde E; corresponde ao médulo tangente da curva tensdo-deformagao do material:

_ doy

E — %
" Qe

(64)

3.2 Integracao Numérica

O célculo dos esforc¢os internos e da matriz constitutiva tangente € realizado através
das integracdo das tensdes e mddulo tangente na secao transversal da viga, conforme mostrado
nas Equacdes (53) e (63), respectivamente. Estas integrais podem ser resolvidas analiticamente
se o material apresenta comportamento eldstico linear. Contudo, o problema é mais complexo
quando sdo utilizados modelos constitutivos nao lineares. Nestes casos, a integracdo na se¢ao
transversal requer a utilizacdo de técnicas analiticas sofisticadas ou de métodos numéricos.

Além da integracdo na secdo transversal, o cdlculo do vetor de forcas internas g,

Equacdo (52), e da matriz de rigidez tangente, Equacdes (58) e (61), requer a integragdo ao
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longo do comprimento do elemento. No caso de materiais eldstico lineares, estas expressoes
podem ser integradas analiticamente*®. No entanto, quando a ndo linearidade fisica é conside-
rada, é necessdrio recorrer a integragdo numérica.

A Integracao Numérica ou Quadratura corresponde a aproximagao de uma integral
definida de uma funcado que, devido a sua complexidade, ndo pode ser obtida analiticamente.
Como discutido anteriormente, a consideracdo da ndo linearidade fisica faz com que seja neces-
sério o uso da integracdo numérica tanto na secao transversal quanto ao longo do comprimento
do elemento.

Sabe-se do Cdlculo Diferencial e Integral que dada uma fung¢@o f(x) continua em
um intervalo [a, b], existe uma fungdo F(x) tal que F'(x) = f(x), ou seja, [ f f(x)dx =F(a) —
F(b). Dessa forma, a ideia bdsica da integra¢do numérica € substituir f(x), cujas caracteristicas
a impedem de ser integrada diretamente, por um polindmio que aproxime esta funcdo em um
intervalo [a,b]. Assim o problema pode ser reduzido a integra¢do de polindmios, cuja solu¢do
€ trivial.

Os pontos de integracdo e os pesos dependem da regra especifica utilizada e da
precisdo necessdria para a aproximacdo. Como exemplos, podem ser citar a Quadratura de
Newton-Cotes e a Quadratura de Gauss*°. A principal diferenca entre estas é que a Quadratura
de Newton-Cotes usa pontos igualmente espacados e somente os pesos sao desconhecidos. Ja
na Quadratura de Gauss, os pontos nao sdo igualmente espacados e suas posi¢des e, assim como

os pesos, podem ser determinado de forma a obter uma maior precisio na integracao.

3.2.1 Quadratura de Gauss

Na Quadratura de Gauss, o nimero de pontos de integracao e seus respectivos pesos
dependem do grau do polindmio f(x) a ser integrado. De forma a facilitar e tornar a aplicagdo
desta mais geral, pode-se transformar um dado intervalo de integracao |a, b] em intervalo padrao
[—1,1]:

-/ ) dx = / 11 0(8) dt (65)

onde

e= 30 -8at3(1+8b e o) = () I (66)

Neste equacdo, o termo J representa o Jacobiano da transformacao entre as coordenadas carte-

sianas e paramétricas:

dx b—a

J:—:
dg 2

(67)



38

48,30 o5 pesos W e as coordenadas paramétricas & dos pontos de

A partir disso, podem-se obter
integracdo, que sao os pontos onde a fun¢do ¢ serd calculada (pontos de amostragem). Dessa

forma, a aproximagdo da integral / é dado por:

T = Wi 0(E) + Wa(Ea) T+ Wad(E) = Y W, (68)
i=1

Os pontos e pesos de Gauss sdo determinados de forma que com n pontos seja possivel integrar
exatamente um polindmios de graus p =2n — 1. A Tabela 4 mostra as coordenadas e pesos de

Gauss até 4 pontos, tabelas mais completas podem ser encontradas na literatura.

Tabela 4 — Pontos de Gauss.

Ordem (n) | Pontos de Integracio ¢(&;) Peso W;
1 0 2
2 +0.577350269189626 1
3 +0.774596669241483 +0.555555555555555 = +3
0 0.888338888833888 = &
4 +0.861136311594053 +0.347854845137454 = £ — ﬁ
+0.339981043584856 £0.652145154862546 = +4 + ﬁ

Fonte: Cook et al*®.

Vale salientar que a Quadratura de Gauss nao € exata para funcdes nao polinomiais.
Contudo, quanto mais pontos se utiliza, menor o erro na integracdo. De forma geral, a conver-
géncia € muito rdpida no casos de funcdes suaves, como € o caso das funcdes continuamente
diferenciaveis.

Devido a sua simplicidade de utilizagc@o e elevada precisdo numérica, a Quadratura
de Gauss € o método padrdo para integracdo da matriz de rigidez e do vetor de forma de ele-
mentos finitos*®*°. Além de elementos de barra, ela pode ser utilizada em elementos planos e
tridimensionais.

No caso de elementos de viga com material eldstico linear, o polindmio de maior
grau a ser integrado no célculo do vetor de forcas internas e da matriz de rigidez tangente €
cubico. Portanto, a integracao exata requer apenas 2 pontos de Gauss ao longo do comprimento
do elemento. No caso de materiais com comportamento nao linear, a integracdo ndo € exata,

mas o uso de 2 pontos de Gauss leva a resultados satisfatérios*.

3.2.2 Meétodo das Fatias

O Meétodo das Fatias é uma opg¢do mais simples para aproximac¢do de uma integral
do que a Quadratura de Gauss. Neste método, a drea abaixo de uma curva dada pela funcado
f(x) é aproximada por retdngulos com uma espessura constante e e altura igual igual ao valor

desta funcdo na coordenada central x; de cada retangulo, conforme ilustra a Figura 14.
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Figura 14 — Aproximacao da integral de f(x) pelo Método das Fatias

f(xi

(8]

Fonte: Préprio autor

Dessa forma, a aproximacao da integral I pelo Método das Fatias fica:

b n

= / F(x) dx=AxY f(xi) (69)
a i=1

onde n é o nimero de fatias, Ax = (b —a)/n é a espessura de cada fatia e as coordenadas dos

pontos de integracao sdo dadas por:
1
Xi=a+ 1—5 Ax (70)

Verifica-se que a precisdo do método depende do nimero de fatias adotado. Como
a func¢do € considerada constante em cada fatia, a convergéncia para o caso de funcdes suaves €
mais lenta que a da Quadratura de Gauss.

Contudo, na andlise ndo linear fisica utilizando elementos de viga, as deformacdes
variam suavemente na secao transversal, mas o mesmo nao ocorre com as tensoes, principal-
mente no caso de materiais com comportamento ineldstico, como € o caso dos modelos de
elastoplasticos e de dano continuo. Assim, o Método das Fatias tem sido largamente utilizado
na anélise fisicamente ndo linear para integracao das tensdes e modulo tangente na secao trans-

versal dos elementos 431753,
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Figura 15 - Divisdo de uma sec¢do retangular pelo Método das Fatias

Ay, T Vi
-

Fonte: Neto**.

A Figura 15 ilustra a divisao de uma secao retangular para integracio pelo Método

das Fatias. A titulo de exemplo, utilizando este método, o momento fletor é calculado como:

n
M:/A—deA:—Z(iniAAi) (71)
i=1
onde AA; é a drea de cada fatia e 6; = 6(y;), onde y; é calculado de forma similar a Equagio
(70). No caso de se¢Oes retangulares, como a mostrada na Figura 15, a drea de cada fatia é
dada por AA; = bAy. Uma das vantagens do Método das Fatias € a facilidade com que ele trata
de se¢des transversais de geometria complexa, como T, I ou C. Neste caso, basta considerar a

variagdo da largura b ao longo da altura da sec@o.

3.3 Modelos Constitutivos para Concreto Armado

Neste item serdo apresentados os modelos constitutivos uniaxiais utilizados para a
consideracdo da ndo linearidade fisica de estruturas de concreto armado. Os principais efeitos a
serem modelados sdo a plastificagdo do aco, com e sem a consideracio de encruamento (Harde-
ning) e a fissuracao e esmagamento do concreto, principalmente depois da tensdo maxima onde

ha uma diminuicao da tens@o com o aumento da deformacao (softening).

3.3.1 Modelos Constitutivos Eldsticos

Modelos constitutivos eldsticos sdo aqueles para os quais dado um corpo com uma
determinada deformacdo provocada pela aplicacdo de uma tensdo, ou vice-versa, esta pode
ser totalmente recuperada com o descarregamento completo do corpo. Dessa forma, nenhuma
deformacdo residual é acumulada. A relacdo tensdo-deformacdo pode ser descrita por uma
func¢ao linear ou nao-linear.

Geralmente, a maioria das estruturas de concreto armado sdo dimensionadas utili-

zando este modelo constitutivo. Exemplos incluem o modelo adotado pela morma brasileira



41

NBR 6118:2014 - Projeto e Execucdo de Estruturas de Concreto Armado?®. Na compressio,
este consiste em um trecho inicial parabdlico seguido por um comportamento linear apds a
carga de pico, conforme mostra a Figura 16.

Figura 16 — Modelo constitutivo para o concreto na compressao segundo a NBR 6114:2014.

ka /
0,85 foy

.
( €c2 €cu €

n Para f < 50 MPa: n=2
) Para fok > 50 MPa:

oc = 0,85 fcd[1 —(1-E°
n=1,4+ 23,4 [(90 — f)/100]*

€c2

Fonte: NBR 6118:201426

Ja para tracdo, a mesma considera que o concreto pode ser representado por um
modelo bilinear, conforme pode ser visto na Figural7.

Figura 17 — Modelo constitutivo para o concreto na tragdo segundo a NBR 6114:2014.

Sct A

fotk

0,970tk

0,15 %o Ect

Fonte: NBR 6118:201426

Para as armaduras de a¢o, a norma brasileira recomenda a relacdo tensao-deformacao
mostrada a Figura 18.
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Figura 18 — Modelo constitutivo para o aco segundo a NBR 6118:2014.

G
fyk Il
ECS
ES
Fonte NBR 6118:2003
Fonte: NBR 6118:20142°
Outro modelo eldstico bastante utilizado é o proposto no Eurocode 243. Este sugere

a curva tensdo-deformacdo do concreto seja a apresentada na Figural9.
Figura 19 — Modelo constitutivo para o concreto na compressao segundo o Eurocode 2.

)

fem

04 fmf

tan & = Eem

[

ol
Fci Eeat (fu

Fonte: Eurocode 2:2004

Fonte: Eurocode !’

Os modelos elésticos sao largamente utilizados nao sé no contexto de projetos, mas

também em pesquisas e simulacdes numéricas mais sofisticadas. Assim, Parente ef al.*> utiliza-
ram modelos constitutivos eldsticos para o concreto (Eurocode e a NBR 6118) e o aco (bilinear)

na andlise ndo linear de pdrticos planos de concreto armado, obtendo excelentes resultados na
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comparacao com resultados de ensaios monotonicos.

Contudo, estes modelos podem ndo ser adequados para a simulagdo do colapso
progressivo, pois neste caso, apds a retirada de uma pilar, a parte da viga que estava comprimida
devido a flexdo passa a ser tracionada devido ao efeito catendria. Esta inversdo no sinal das
deformacdes e tensdes, representa uma forma de descarregamento da estrutura, fazendo com
que o carregamento nao possa ser considerado monotdnico. Assim, modelos constitutivos mais

complexos podem ser necessarios.

3.3.2 Modelos Constitutivos Elastopldsticos

Tanto a teoria da elasticidade quanto a da plasticidade s@o por natureza fenomenol6-
gicas. Isto €, ambas sdo a formaliza¢des de observacdes feitas no comportamento macroscopico
de ensaios de corpos deformaveis e ndo necessitam de muitos conhecimentos fisicos e quimicos
para serem compreendidas de forma geral >+,

Modelos constitutivos elastoplasticos consideram que apds atingida a carga de esco-
amento do material, toda tensdo aplicada provocara o surgimento de deformacdes irreversiveis
em um dado corpo. Isto €, a estrutura do material se modifica de maneira irreversivel, mas
mantendo a parcela de deformacao eldstica constante. Vale salientar que neste caso, a deforma-
cdo dita permanente € independente da velocidade do carregamento aplicado (Rate-Independet
Plasticity).

Chen e Han’* afirmam que a teoria da plasticidade é uma extensdo necesséria da
teoria da elasticidade e que € necessario levar em consideragdo dois aspectos muito importante
na sua formulacdo. O primeiro € a necessidade de obter uma relagcdo tensdo-deformacdo que
descreva de maneira adequada o comportamento macroscopico observado. Essa relagc@o € pro-
pria de cada material, mas pode-se divida em trés grupos, de acordo com o comportamento
apresentado apds a carga de escoamento.

O primeiro grupo corresponde aos materiais que apresentam aumento de resisténcia
apos o escoamento. Este fendmeno € conhecido como endurecimento ou hardening, sendo
muito comuns em metais, como o ago. O segundo grupo apresenta amolecimento ou softening,
caracterizado pela reducdo da tensdo mesmo com o aumento da deformacgdo apds a carga de
pico. Este comportamento é comum a materiais frageis como concreto e rochas. Finalmente,
um terceiro caso € a plasticidade perfeita, onde apds a tensdo atingir o valor de escoamento,
esta se mantém constante indefinidamente.

O segundo aspecto importante ao se utilizar modelos elastoplasticos € a necessidade
de adotar técnicas numéricas adequadas para descri¢do do comportamento tensdo-deformacgdo
no contexto da analise de estruturas. Neste contexto, 0 Método dos Elementos Finitos mostra
sua efici€ncia pela facilidade com que essa e outras caracteristicas podem ser consideradas.

A formulacdo matematica da plasticidade tendo em vista a utilizacdo em elementos

finitos unidimensionais € mais simples porque dispensa a utilizacao de critérios de falha como
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os de von Mises, Tresca, etc. No entanto, Souza Neto>> afirma que apesar de simples, esta
contém todas as caracteristicas que formam a base matematica da referida teoria. Os modelos
de elastoplésticos implementados neste trabalho foram obtidos a partir dos trabalhos de Simo>>

e Yaw>°.

3.3.2.1 Plasticidade Perfeita

No Modelo de Plasticidade Perfeita, considera-se que, apds o material atingir a
sua tensdo de escoamento (Gy), esta vai se manter constante enquanto a deformacao total (g)
aumentar. Assim, a deformacao total terd uma parcela irrecuperdvel (€”) que cresce enquanto o
carregamento continuar.

Pode-se compreender mais facilmente este comportamento analisando o sistema
mecanico apresentado na Figura 20. Neste, uma mola com Moddulo de Elasticidade E esta

ligada a um dispositivo de atrito de Coulumb com constante 6y > 0.

Figura 20 — Esquema para representar o comportamento elastolastico perfeito.

Fonte: Simo>>

Considerando que a tensdo (o) provocard uma deformacdo total (€) no sistema, esta
pode ser dividida em duas partes: a deformacdo devido a mola (€°), correspondendo a parte

eldstica, e a deformacgao devido ao dispositivo de atrito (€”), correspondendo a parcela plastica:
e=¢“+¢f (72)
Dessa forma, para um valor constante de E, obtém-se para o valor da tensiao ¢ dado por:

c=Ee"=E(e—¢”) (73)

Sabendo-se que o intervalo de tensdo para esse modelo de plasticidade restringe-se
a [—0,,0y] e que o dispositivo de atrito so funcionard se €” # 0, ou seja |6| = |o,|. Pode-se
isolar o comportamento deste dispositivo como representado nas Figuras 21 (a) e (b).

Portanto, pode-se definir o Critério de Escoamento f (o) como sendo:

f(0) =lo| o) (74)
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Figura 21 — Comportamento do Dispositivo de Atrito de Coulomb.

a)Fisicamente. b) Graficamente.
(s
Ty
| 1 P 0 > AP
T - Ty =g — Ty
(b) (a)

fonte: Simo>>
Desse modo:

e Se f(6) <0 — o material estard no trecho eldstico.

e Se f(0) =0 — o material estard no trecho pléstico.

Pode-se ainda definir a Taxa de Escoamento (Y) como sendo a evolucdo da defor-
magdo permanente com o carregamento. Sabendo-se da irreversibilidade do fendmeno, tem-se

que Y > 0. Esta estd relacionada com a deformacao pléstica (¢”) da seguinte maneira:

e €= 7Y, se C=0,

e £/ =—7, se C=—0y
Vale salientar que, o sinal negativo de Y indica um incremento da deformacdo pldstica na com-
pressdo e ndo que Y < 0. De maneira geral,

€P = ysign(o) (75)

onde,
e sign(c)= 1, sec>0
e sign(c)=—1, sec <0
Observa-se ainda que:

f(o)<0=7v=0

flo)=0=7v>0 (76)

Yf(c)=0 (77)
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As Equacdes (76) e (77) sao conhecidas como Condi¢des de Complementaridade ou de Kuhn-
Tucker.

Considerando agora que a variagio da fung¢io no tempo (f(c)), tem-se:

f(6)<0=vy=0

. 78
flo)=0=vy>0 78
logo
Yf(6)=0 (79)

As Equagdes (78) e (79) s@o conhecidas como Condigdes de Consisténcia. Organizando todos

0s conceitos acima pode-se construir o resumo abaixo:

e a

Relacao Tensao-Deformacio

o= E(e—ep) (80)
Funcao de Escoamento

€ = ysign(o) (81)
Condicao de Escoamento

f(o)=lo|—|oy| <0 (82)
Condicao de Complementariedade de Kuhn-Tucker

v<0, f(6) <0  Yf(o)=0 (83)

Y<0, f(0)<0  yf(c)=0 (84)

3.3.2.2 Plasticidade com Endurecimento Isotropico

O fendbmeno do endurecimento ou hardening é caracteristico de varios metais. A
principal diferen¢a do modelo anterior é que os limites do intervalo [—Gy,6y| mudam quando
o material comega a plastificar.

Se for realizado um ensaio de compressdao em uma barra de aco, por exemplo, e for
representado os valores de tens@o e deformagdo obtidos em mddulo, serdo obtidas duas curvas

praticamente iguais. No entanto, se for aplicado uma tensdo de tracdo suficiente para plasti-
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ficar o material antes de fazer o ensaio de compressao, serd obtido uma curva completamente
diferente da curva do primeiro teste de compressio com o material ainda virgem>*.
Analisando a Figura 22 abaixo verifica-se que, aplicada uma tensao de tracao ini-
cial 6} e depois realizando o ensaio de compresséo, verifica-se que o material vai comecar a
plastificar em uma tensdo 6™y menor do que o limite inicial Gy e muito menor do que ¢}. Este
fendmeno é conhecido como Efeito de Bauschinger e evidencia que, em um modelo constitutivo
elastoplastico, a deformag¢do ndo é uma fun¢do apenas da tensdo, mas também da historia de
carregamento e descarregamento do material. Diz-se entdo, que o comportamento do material

¢ dependente do caminho ou trajetéria de carregamento (path dependent).

Figura 22 - Efeito Bauschinger.

LN

oy

A4

ay

Fonte: Préprio autor.

O encruamento pode ser classificado em trés categorias: isotropico, cinematico e
independente. No Encruamento Isotrépico o Efeito Bauschinger € completamente desprezado.
Isto é, no caso da Figura 22, o material entraria em plastificacdo na zona de compressdo na
tensdo o e ndo na 6y, como ilustrado na Figura 23.

Analisando a Figura 23, percebe-se que quando maior a tensdo atuante (c) for em
relacdo a Gy, maior serd a faixa do trecho eldstico. J4 no Encruamento Cinemadtico, considera-se
que o trecho eldstico continua com o mesmo tamanho durante o processo de plastifica¢do. Isto
€, o Encruamento Cinematico considera totalmente o Efeito Bauschinger, como mostra a Figura
22.

Finalmente, o Encruamento Independente acontece quando a variagdo da tensdo de
escoamento na tragc@o, por exemplo, ndo altera o valor da tensdo de escoamento na compressao.
Isto pode ser mais bem compreendido analisando a Figura 24.

Vale salientar que neste trabalho, o Efeito de Bauschinger nao foi considerado. As-

sim, tem-se uma consideracdo isotrdpica da variacdo da Tensdo de Escoamento.



Figura 23 — Encruamento Isotrépico.
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Fonte: Préprio autor.

Figura 24 — Hardening Independente
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Fonte: Préprio autor.
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Para compreender matematicamente o efeito do encruamento, deve-se definir duas

variaveis. A primeira é a Varidvel de Hardening () e a segunda é o Modulo Pldstico (K). Neste

trabalho, a varidvel que descreve o encruamento € a deformacao pléstica acumulada:

t
a :/ 1€7| di = |¢|
0

O uso do médulo da deformacao deve-se a consideragdao de encruamento isotrépico.

(85)

O modulo plastico estd ligado a variagdo da tensdo de escoamento Gy com O au-
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mento da deformacao pléstica. O caso mais simples, € mais utilizado na pratica, corresponde
ao encruamento linear ilustrado na Figura 25. Este encruamento pode ser representado mate-

maticamente como:
G(a) =0y +Ka (86)

onde G(a) corresponde a tensdo de escoamento do material com encruamento isotropico. Desse
modo, com um valor positivo de K tem-se uma inclinacao positiva do trecho de plastificagdo,
indicando hardening. Caso K seja negativo, tem-se uma inclinacdo negativa da curva tensao-
deformacdo, indicando softening. Finalmente, K = 0 corresponde ao modelo elastopldstico

perfeito.

Figura 25 — Representa¢do da estrutura matemaética do Hardening

®

Kl’)é3 ——————— p:D

®

Fonte: Simo e Hughes>>.

A interpretacdo da irreversibilidade deste fendmeno é semelhante a da plasticidade
perfeita. De maneira que temos €” = y sign(c). Novamente, esta caracteristica fenomenoldgica
¢ representada pelas condi¢des de Kuhn-Tucker e pelas condi¢des de consisténcia.

A principal diferenga deste modelo concentra-se na defini¢do da funcio de escoa-
mento, que agora serd uma fungao de varios parametros, entre eles K e o. Esta funcdo pode ser

escrita da seguinte forma:
f(o) = o] - G(a) (87)

onde G(a) é uma fungdo que descreve a variagdo da tensdio de escoamento Gy. A expressao

desta funcdo para o caso de encruamento linear é mostrada na Equacao (86).
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De maneira geral, pode-se organizar os conceitos acima no quadro abaixo:

Relacao Tensao-Deformacao

c=E(e—ep) (88)
Funcao de Escoamento

¢ = vsign(o) (89)
Condic¢ao de Escoamento

f(0) = o] = G(a) <0 (90)
Condicao de Complementariedade de Kuhn-Tucker

Y<0, f(6)<0  yf(c)=0 ©n
Condicao de Consisténcia

Y/ (6) =0 (paraf(o) =0) (92)

Sabendo-se que Y f(6) = 0 (condigio de Kuhn-Tucker), logo quando y > 0, f(c).

Portanto, utilizando da regra da cadeia, tem-se:

_3df 36 df 9G dou
' =3% o T3¢ aq ar ° ©3)

substituindo os valores de f(o) e a, desenvolvendo e isolando-se o valor de 7, obtém-se

_ sign(cg)GEé 94)
E+52
Com o resultado acima e sabendo que E; = dG /0,
&= E(¢—¢P) (95)
Desenvolvendo,
6 = E(e —ysign(o)) (96)
5= E(e SiEn(e)°Ee), 97)

E+%
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6=
E+%

Assim, pode-se escrever o médulo tangente elastopléstico (E;) como:

E+ %
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(98)

99)

No caso do encruamento linear, Equacao (86), o mddulo tangente elastopldstico é dado por:

EK

E=——
E+K

Tabela 5 — Fungdes G() utilizadas

G(a) Tipo Autor
G(o) = oy +kat Linear Simo e Hughes55
G(a) =0y +(1+ ko) | Nao Linear | Irribaren ef al”!
G(a) =0y +(1+ koch) Nao Linear Yaw°

(100)

Neste trabalho, foram utilizado trés defini¢des para G(o) apresentadas na Tabela 5.

Dessa forma, utilizando os conceitos e as fungdes G(a) acima, pode-se construir os algoritmos

apresentados a seguir.
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Dados: E, 0, e K

4
n+1°

Obtem a deformacao €, da iteragdo vigente;

Resultado: o, € E e o4

inicializagdo ;
p teste
n+1
teste __ .
0Cn—i—l =0y 3
teste __ _ obtestey |

Flo)e = loie | — (0 + Kog) s

se f(o)l* <0 entdo

Status: Elastico;

p p test
n+1 n+1 °

__ (sleste.
E=E;

&1 =€

€ =&

fim
senao

Status: Plastico;

_ floht
AY="Fix
p teste

€,.1 =& t+Aysign(c);
04, Y = O+ AY;

. p testey .
Onr1 =E(€nt1 -8, )s
— EK .
E = E+K°
fim

Resolve a Equacdo de equilibrio;
se g — f <tol entao
(an+1 — ateste .

n+1 °
Ent1 =€
fim
senao

Retorna ao inicio;

fim

Algoritmo 1: Plasticidade com Endurecimento Linear (ISOLINHARD).



Dados: E, 0y, Keh

p
n+1°

Obtem a deformacao €, da iteragdo vigente;

Resultado: o, € E;e o4

inicializagdo ;
p teste
n—+1
teste __ .
0Cn—i—l =0y 3
teste __ _ obtestey |

FlO)tt = 0ttt — 01+ K(ofe):

se f(o)l* <0 entdo

Status: Elastico;

p p test
n+1 n+1 °

— leste.
Ont1 = Gn—H >

E=E;

.1 =€

€ =&

fim

senao

Status: Plastico;

Utiliza f (o) — AYE — G(04;+1) + G(o,) = O para encontrar Ay

n+1
Utilizando Newton Raphson ;
85 ﬁm = g, + Ay sign(o);

ateste — an +A,Y;

n+1 —
. p testey .
Onir1 —E(E,H_] —8n+1 ),
dG = o,Kha!"~!;
— _EdG .
El — E+dG>
fim

Resolve a Equacgdo de equilibrio;
se g — f < tol entao
an+l — ateste .

n+1 °
rt = €
fim
senao

Retorna ao inicio;

fim

Algoritmo 2: Plasticiade com Endurecimento Nao Linear (ISONONLI-
NHARD).
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Dados: E, 6, ¢ 6

p
n+1°

Obtem a deformacao €, da iteragdo vigente;

Resultado: c, ¢ E; e,

inicializagdo ;
p teste
n+1
teste __ .
Ocn—i-l =W ;
teste __ ptestey |
e

SO = oyt = 0yt -

se f(0)i"? <0 entdo

Status: Elastico;

p p test,
n+1 n+1 °

— reste.
On+1 =0y 115

E,=E;

€1 =€n;

€ =£&

fim
senao
Status: Plastico;

Utiliza f(o),'f — AYE — G(0t,11) + G(o,) = 0 para encontrar Ay

Utilizando Newton Raphson ;
el ' = g, + Ay sign(o);
04, 1} = O+ AY;

o

- p teste
Cnr1 =E(€nr1—8,. )
teste
dG = GySeS(xn-H ;
_ EdG .
Et - E+dG>

fim
Resolve a Equacdo de equilibrio;
se g — f <tol entao

an+1 — ateste .

n+1 °
Eni] = Egieiste :
fim
senao

Retorna ao inicio;
fim
Algoritmo 3: Plasticiade com Endurecimento Exponencial ISOEXPHARD).

A implementacdo destes trés modelos apresentados, resolveu-se testd-los em mo-
delar um tnico elemento de trelica sob condi¢des de carregamentos e apoios apresentados na
Figura 26. Esta tem um comprimento 1 m, uma secdo transversal de 1.10~*m?2, um Mdédulo de
Elasticidade 200 GPa e uma tensdo de escoamento 400 MPa.
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Figura 26 — Modelo em treliga utilizado para testar os modelos constitutivos.

P

N VNI

1.00m

Fonte: Préprio autor.

Optou-se por elemento de trelica para que fosse considerado apenas o comporta-
mento do modelo constitutivo, sem a influéncia de erros na inerente a integracao de elementos
de portico.

Para analisar o modelo de plasticidade perfeita, basta utilizar o modelo ISOLI-
NHARD e ISONONLINHARD com K = 0. Dessa forma, modelou-se o elemento de treliga
citado com ambos os modelos com os parametros apresentados. Os resultados obtidos sdo

apresentados na Figura 27.

Figura 27 - Teste do modelo de plasticidade perfeita.

450
400 -
350 -
300
250 +

Z 200 -
=M

150 -

=+=TIsoLinHard (k=0)
100

50 =—TIsoNonlHard (t=0)

0 T T T T 1
0.00 0.05 0.10 0.15 0.20 0.25

Deslocamento u (m)

Fonte: Préprio autor.

Como era esperado, os modelos foram capazes de representar um comportamento
de plasticidade perfeita. Ambos apresentam resultado exatamente iguais, 0 que mostra a equi-

valéncia dos modelos para este caso.
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O encruamento isotrépico foi testado utilizando os trés modelos descritos anterior-
mente. Nestes testes, utilizou-se os Modelos ISOLINHARD com K = 5.7142857.10° GPa, o
modelo ISONONLINHARD com K =32 Pae H = 1.2 e 0 modelo ISOEXPHARD com § =
12.75106. Estes parametros foram escolhidos de maneira a obter-se curvas tensao-deformacgao
similares para o carregamento aplicado.

Nestes testes o elemento foi submetido a um carregamento monotonico de tragdo
até o patamar de escoamento ser atingido. Em seguida, este foi submetido a um ciclo de carre-

gamento, descarregamento e recarregamento. Os resultados obtidos sdo apresentados na Figura
28.

Figura 28 — Teste para Avaliar o modelo de Plasticidade com Endurecimento Linear, ndo linear
e Exponencial.

50 A

45 -

25 A

20 A

P(kN)

=——IsoLmnHard
15 A

=—=TsoExpHard
10 A Exp

IsoMNonlHard (h=1.2)

0 T T T T 1
0.000 0.005 0.010 0.015 0.020 0.025

Deslocamento u (m)

Fonte: Préprio autor.

Assim como no resultado anterior, os modelos obtiveram respostas equivalentes,
mostrando sua capacidade de representar o comportamento em estudo. Como esperado, ao
descarregar e recarregar, os modelos o fizeram em trechos paralelos ao trecho eléstico inicial,
0 que mostra que a principal e Unica diferenca entre os modelos € a variacdo da tensdo de

escoamento com a deformacao plastica acumulada.

3.3.2.3 Modelo constitutivo do aco

O modelo elastoplastico com encruamento linear (ISOLINHARD) foi utilizado
como base para construir o modelo constitutivo do aco utilizado como armadura do concreto
armado (barras de refor¢o). Este modelo foi escolhido porque o ago apresenta os mesmos va-

lores da tensdo de escoamento para a compressao e para a tragdo, como ocorre no encruamento
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1sotropico.

No entanto, o modelo ISOLINHARD nao considera o rompimento do material apds
a deformacao ultima, mas o que o material continuaria se deformando plasticamente sem limite,
fazendo com que a tensdo neste material atingisse valores muito acima da realidade.

Dessa forma, para caracterizar o comportamento do aco, foram colocados limites
de deformacao maxima para caracterizar a ruptura do material. Estes limites sdo parametros do
modelo e devem ser definidas a partir das caracteristica do acgo utilizado. Caso a deformacgado
ultrapasse do material este limite, entdo a tensao e considerada nula para o resto da analise, de
forma a simular a ruptura da barra, que ¢ um fendmeno irreversivel. Este modelo foi implemen-

tado de acordo com o algoritmo descrito a seguir.
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Dados: E, 0, e K

4
n+1°

Obtem a deformacao €, da iteragdo vigente;

Resultado: o, € E e o4

inicializagdo ;
p teste
n+1

teste __ .
0Cn—i—l =0y 3

&1 =€

teste __ _ obtestey |

Flo)e = |0l | — (0 + Kog) s

se €,+1 < g, entao

se f(0)i" < 0 entdo

Status: Elastico;

p p test,
n+1 n+1 >

teste.
On+1 = Gne—is—le’
E =FE,

€ =£€

fim

senao

Status: Plastico;

ay= L8

efiflste =g, + Ay sign(o);
(xl‘esl‘e _ (xn _|_ A’Y’

n+1 —
On+1 = E(€nt1 — eﬁfl“e);
E = EIiL—KK§
fim
fim
senao

‘ Status: Falha do material;
fim
Resolve a Equacao de equilibrio;
se g — f < tol entao
(X'n+1 — (xteste .

n+1 °
8n+1 — eflJ—ll:CiSfe :
fim
senao

Retorna ao inicio;
fim
Algoritmo 4: Modelo constitutivo do aco (REBAR).

O mesmo elemento de trelica da Figura 26 foi utilizando no teste deste modelo.

Os parametros utilizados foram mdédulo de elasticidade E = 200 GPa, tensdo de escoamento
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Gy = 400 MPa, médulo pléstico K = 5.7142857.10° GPa e deformacio ltima €, = 12.1073.
Os resultados obtidos podem ser vistos na Figura 29. E importante notar que a anélise para na
deformacdo de ruptura, pois o material ndo € mais capaz de suportar o carregamento aplicado,

ao contrdrio do que ocorre com o modelo que considera um encruamento isotrépico puro.

Figura 29 - Teste do modelo REBAR.

30 4
45 1
_.1_0 .
33 4
30 4
23 4
g 20 ~
B
15 4
——IsoNenlinHard
10 4
3 —EReBar
{' T T T T 1
0,000 0,003 0.010 0,015 0,020 0,023
Deslocamento u (m)

fonte: Proprio autor.

Com objetivo de testar o modelo na compressao e na tracdo, o elemento de trelica
foi carregado até plastificar na tracdo, depois este foi descarregado e em seguida comprimido até
plastificar na compressdo. Depois recarregou-se a barra até esta atingir a tensao de escoamento
na tracdo outra vez. A curva carga-deslocamento obtida € apresentada na Figura 30.

Conforme pode ser visto nas Figuras 29 e 30, o modelo constitutiva das barras
de reforco (armadura) foi capaz de captar o comportamento elastoplastico. Este apresentou
uma variacao isotrépica das tensdes de escoamento (compressao e tracdo), mas considerando a

ruptura do material.
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Figura 30 - Teste do modelo constitutivo plastico para o aco na compressao € tragao.
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001
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fonte: Proprio autor.

3.3.2.4  Plasticidade com (Softening) para concreto

Para construir o modelo constitutivo para o concreto utilizou-se o modelo ISONON-
LINHARD como base. Para isso, deve-se utilizar o valor de K negativo e o de 4 conforme o
tipo de Softening requerido (linear ou nio linear).

Mais uma vez, o modelo tomado com base ndo possui limite de ruptura e este pa-
rametro foi modificado para melhor representar este material. Além disso, considera que os
limites de escoamento para a compressao e tragao sdo 0s mesmos, fato este que nao condiz com
o comportamento do concreto. Dessa forma,o algoritmo contém um mecanismo que trata os
dois parametros de forma diferenciada, conforme os valores de entrada do usuério.

Optou-se por manter o trecho eldstico linear e que o material perde a sua total ca-
pacidade de suporte caso venha a colapsar na compressao ou na tragdo. O algoritmo resultante

para implementacdo deste modelo € apresentado a seguir.
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Dados: E, oy, K, h‘, &, .6}, K', I, €,

Resultado: G, €"_ |, E; e o1

Obtem a deformacdo €, da iteracdo vigente;
inicializagdo ;

e = el

oY = oty ;

Glert = Een i1 — €l

se €,+1 <0e|g41] < €| entdo
Status: COMPRESSAO;
se f(0)l" <0 entdo

Status: compressao Eléstica;

e, =l
Oni1 = OLEE;
E =FE,

fim

senao

Status: Compressao Plastica;

Utiliza f(c)!"f — AYE — G(0411) + G(0t,) = O para encontrar Ay

Utilizando Newton Raphson ;
p teste

€,.1 = & +Aysign(o);
04, = Oy +AY;

teste
On+1 = E(€nt1 —85“ );
dG = o, Kho~ ! ;
_ EdG .
Er = grac
fim

fim

Algoritmo 5: Modelo elastoplastico para o concreto.
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Continuacio;

sendo se €,1 > 0e g, < € entdo
Status: TRACAO ;

se f(0)i" < 0 entdo

Status: Tragao Elastica;

£ = e
Oni1 = O
E,=F;

fim

senao

Status: Tragdo Plastica;

Utiliza f(0)!"f — AYE — G(0411) + G(0t,) = O para encontrar Ay

Utilizando Newton Raphson ;
p teste

€41 =& +Aysign(o);
04 Y = Oy + AY;

teste
On+1 = E(€nt1 —SIZH );
dG = oyKha!~ ! ;
_ EdG .
k= E+dG>
fim

fim
sendo se |€,.11| > |epsilonS| ou €,41 > €, entdo
Status: Falha do Material;
Gu+1=0;
E =0;
fim
Resolve a Equacgdo de equilibrio;
se g — f < tol entao
Oy = ofeste

n+1 >
Enil = Eg—ielste :
fim
senao

Retorna ao inicio;

fim

Para testar este modelo, utilizou-se o elemento de trelica da Figura 26. Inicialmente,
testou-se 0 modelo de concreto com plasticidade perfeita e limites iguais para compressao e
tracdo. Para isso, foram utilizados os mesmos parametros do caso anterior (K = 0). Inicial-

mente testou-se apenas na compressdo e, em seguida, na compresdo e tracdo. Os resultados
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encontram-se nas Figuras 31 e 32. Conforme pode ser visto, o modelo representa o comporta-

mento esperado para o concreto.

Figura 31 - Teste do modelo consitutivo pldstico para o concreto na compressao.
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0,005
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0.001
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fonte: Préprio autor.

Figura 32 - Teste do modelo consitutivo pldstico para o concreto na compressao e tragao.

30

40

kL

P(N)

/

Deformacao (m)

?l 0001 0002 0003 0004 0005 0006

fonte: Proprio autor.
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3.3.3 Mecanica do Dano

A resposta ndo linear fisica dos sélidos observada macroscopicamente, ¢ uma ma-
nifestacdo de processos irreversiveis que ocorrem em sua microestrutura, tais como: escorrega-
mentos relativos entre cristais, perdas de coesdo em planos de clivagem ou contorno de graos,
mudancas de porosidade, mudangas de fase, difusio de elementos quimicos e outros>’. Alguns
destes processos ddo origem a microdefeitos no material que constituem no dano inicial do
elemento.

A Mecanica do Dano e a Mecanica da Fratura referem-se a parte da Fisica que
estudam o modo como esses microdefeitos evoluem afetando a rigidez do material através da
microfissuracdo, até o surgimento de fissuras discretas, € como estas progridem, respectiva-
mente>S.

Em sintese, a diferenca entre Mecanica do Dano e Mecanica da Fratura pode ser
colocada da seguinte forma: na Mecénica do Dano, a resisténcia de uma estrutura carregada
¢ determinada em funcdo da evolucdo de um campo de defeitos (microfissuracao) considerado
continuamente distribuido. J4 na Mecanica da Fratura, a resisténcia de uma estrutura carregada
¢ determinada em funcio da evolu¢do de um unico defeito, como uma trinca em num meio

mecanicamente intacto 57,58

, como ilustrado na Figura 33.
Portanto, nos modelos de dano, o material é tratado um continuo, com o efeito
das micro-trincas sendo tratado através da redugdo da rigidez do material. Por outro lado, na

Mecanica da Fratura, a trinca macroscopico deve ser modelada explicitamente.

Figura 33 — Processo de evolucao de fissuracdo distribuida para a uma trinca discreta.

Fratura discreta

resultante da

______________________________ localizacdo de
microdefeitos

o ‘zona de \

localizacdo

Fonte: Proenca’.

O primeiro modelo de dano foi proposto por Kachanov em 1958, mas foi Robotinov
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em 1963, que propds a redugdo da secdo transversal devido a microfissuracdo com uma medida
adequada para medir o estado interno de danificacdo do material®®. Um varidvel interna (D) é

utilizada para descrever a evolucdo do dano. Esta varidvel pode ser definida como:

CA-A Ay
A A

D (101)

onde A € a 4rea totalmente intacta, A’ é a area efetiva, ou seja, a parcela que ainda ndo foi
danificada, de maneira que a parcela danificada da drea A, é igual a A — A’. Quando o material
ainda estd intacto, a area danificada A, € zero, portanto, D = 0. J4 quando o material perdeu
toda sua resisténcia, area de dano A, serd igual a drea A, portanto D = 1.

Desse modo, a evolugdo da danificacdo do material € representado pela da perda de
capacidade resistente através da diminuicio do Médulo de Elasticidade”®. Portanto, pode-se

representar esta variagao por:
E'=(1-D)E (102)

onde, Ey é o Médulo de Elasticidade do material intacto e E/ o Médulo de Elasticidade dada
uma condicao de danificacdo do material representado pela varidvel D. Assim, a relagdo tensdo-
deformacdo linear fica:

o =E'¢ (103)

onde 6’ € a tensdo efetiva. Vale salientar que, como considera-se o meio continuo, a deformagio
€ é igual a deformagio efetiva’%-60,

No caso do concreto, um material no qual a fissuracao € responsavel de modo do-
minante pela resposta inicial ndo-linear, a Mecanica do Dano € sem duvida capaz de formular
modelos constitutivos bastantes representativos, que se aplicam também a andlise de estruturas
de concreto armado”’.

A Mecéanica do Dano Continuo, formalizada por Lameitre e Chaboche™?, baseia-se
em uma metodologia fundamentada na termodinamica dos Meios Continuos. Nesta, a Primeira
e a Segunda Lei da Termodinamica sdo combinadas de forma a gerar uma inequagdo, a chamada
Desigualdade de Clausius-Duhen>%%0,

Esta desigualdade € utilizada como um critério de aceitacdo de um modelo de dissi-
pacao de energia devido a evolucao do dano. Esta deve valer para processos reversiveis, quando
houver apenas deformagdes eldsticas, e irreversiveis, para houver processos ineldsticos.

Existem diversos modelos de concreto amado na literatura que consideram este
efeito. Légeron et al® que apresenta um modelo constitutivo baseado na lei de dano pro-
posta por La Borderie®'. Este é utilizado para avaliar o comportamento de estruturas de con-
creto armado frente a sismos. Os resultados obtidos mostram-se satisfatérios, confirmando que

a consideracdo do dano para modelos de concreto armado mostra-se eficiente em representar
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mais precisamente o comportamento nao linear deste material.

O processo de falha de qualquer material € caracterizado pelo acimulo de defor-
macoes permanentes (plasticas) e pela degradacdo do material. Estes aspectos sdo ilustrados
na Figura34. Dessa forma, modelos constitutivos que incorporam ambas caracteristicas tem
potencial para uma descricao mais realista do comportamento do concreto. Contudo, o estudo

de modelos que acoplam dano e plasticidade € complexo e esté fora do escopo deste trabalho.
Figura 34 — Modelos constitutivos com dano e plasticidade.

Elastico Elastico-Dano

» €
&=0

Elastoplastico Elastopléstico-Dano

a Sem Dano

Fonte: Proenca”’.

3.3.3.1 Modelo de Dano Bilinear

Neste trabalho optou-se por utilizar o modelo de dano bilinear ilustrado na Figura

35. A vantagem deste modelo € a simplicidade na determina¢do da varidvel de dano D.

Figura 35 — Modelo de dano bilinear

Oy |m=mmmmmmm--

Eo(l - D)

gy £u

fonte: Proprio autor.



Utilizando semelhanca de tridngulos tem-se que:

€u — Emax

D— (M)S_"
€y _8y Emax

67

(104)

(105)

onde €;,,, € a maxima de formacdo que o corpo ja foi exposto, €, € o limite elastico, €, € a

deformagio tltima, 6y € a tensdo médxima do material (tensdo de pico).

Para testar o modelo utilizou-se o mesmo caso do elemento de treliga da Figura 26.

Os resultados obtidos sdo apresentados nas Figuras 36 e 37, mostrando que o modelo foi capaz

de reproduzir os resultados esperados.

Figura 36 — Teste do modelo de dano na compressao.

fonte: Proprio autor.
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Figura 37 — Teste do modelo de dano na compressao e na tragao.

fonte: Préprio autor.

50000

40000

30000

20000

10000 4

i

PN

-0,0030 -0,0020 -0,0010 Op00
0

-20000 -
-30000 -

40000

-30000 -

0,0010

0,0020

0,0030  0,0040
Deformacio




68

3.4 Implementacio Computacional

A implementacdo dos modelos constitutivos discutidos nos itens anteriores foi re-
alizada no software de elementos finitos FAST (Finite Element Analysis Tool). O FAST € um
programa de cddigo aberto implementado na linguagem C++ utilizando conceitos de Progra-
macao Orientada a Objetos (POO). Este programa vem sendo continuamente expandido no
Laboratdrio de Mecanica Computacional e Visualizacdo (LMCV) da Universidade Federal do
Cear4462-64

A estrutura do software faz uso dos conceitos de heranca e polimorfismo a fim de
evitar operacdes desnecessdrias e repeti¢des nos codigos, facilitando a implementacao compu-
tacional. A estrutura global do programa, mostrando a associacdo entre as principais classes, é
apresentada na Figura 38. Vale salientar que as linhas mostradas ndo representam uma relacao

de heranca, mas uma rela¢ao do tipo has a.

Figura 38 - Visao geral da arquitetura do FAST.

cControl

cElement

cNode

cShape cSection cMaterial | cAnModel cModel cSecAnalysis | cIntPoint

fonte: Préprio autor.

A classe cControl € a classe responsavel pelo controle dos diversos tipos de analises
disponiveis (estdticas, dinamicas, lineares e nao lineares). Estes diferentes tipos de andlise sdao
implementados através da func¢do virtual Solver implementada por cada sub-classe, através do
mecanismo de polimorfismo. De particular interesse para este trabalho s@o as classes disponi-
veis para andlise ndo linear estdtica, incluindo métodos como Controle de Carga, Controle de
Deslocamentos e Comprimento de Arco. Por outro lado, a classe base implementa uma série
de func¢des utilizadas pelos diversos métodos, através do mecanismo de heranga. Estes métodos
incluem a montagem de vetores (forcas internas e externas) e matrizes globais (e.g. rigidez e
massa), numeracao dos graus de liberdade, impressao dos dados de saida, etc.

A classe cLoad define o comportamento geral das cargas externas em um sistema

de elementos finitos e contém os métodos que sdo comuns para os diferentes tipos de cargas
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a serem aplicadas (e.g. concentrada e distribuida em linha). As caracteristicas especificas, in-
cluindo a forma de cdlculo do carregamento nodal equivalente, de cada uma sao implementadas
em classes derivadas desta principal. Esta classe também € responsdvel pelo armazenamento
de todas as cargas presentes na malha. Um caracteristica importante da implementacdo € que
todas as cargas podem variar no tempo, com esta variacdo sendo descrita com diferentes tipos
de fun¢des, como senoidal e linear por partes.

A classe cNode define o comportamento geral dos nds dos elementos finitos e lida
com uma série de atributos (condicdes de contorno, molas, etc.) associada aos nés do modelo
de andlise.

As classes cMaterial e cSection sao responsaveis pela leitura e armazenamento dos
dados dos materiais e secdes transversais, respectivamente. Estas classes ainda possuem mé-
todos que permitem a consulta dos dados armazenados. Esta consulta pode ser realizada por
objetos de outras classes, como cModel e cSecAnalysis.

A classe cElement gerencia todas as tarefas individuais de cada elemento da malha,
contendo um objeto da classe cShape, que armazena suas funcdes de forma, um modelo de
andlise cAnModel, que é responsavel pelo modelo matematico do problema a ser resolvido
(campo de deslocamentos, deformacdes, graus de liberdade, etc.) e um modelo de andlise de
secdo cSecAnalysis, que realiza integracdes na secao transversal do elemento, se necessario.

Além disso, para cada ponto de integracdo do elemento, um objeto da classe clnt-
Point € criado e, para cada um destes, € criado um objeto cSecAnalysis. Este objeto cSecAnalysis
cria por sua vez, quantos modelos constitutivos (cModel) forem necessarios. Assim, no caso
de elementos isoparamétricos planos e tridimensionais, para cada ponto de integracao € criado
um modelo constitutivo, enquanto no caso de trelicas, apenas um modelo constitutivo € criado
por elemento, uma vez que as deformacdes sdo constantes. No caso de elementos de portico,
cada objeto cSecAnalysis cria quantos pontos de integracdo ao longo da secdo transversal forem
necessarios, em funcdo do método utilizado (Gauss ou fibras).

Neste trabalho foram implementados classe cModel os modelos ineldsticos unidi-

mensionais (1D) discutidos anteriormente:

e cModlDPlastlsoLinHard,

e cModlDPlastlsoNonLinHard,
e cModlDPlastlsoExpHard,

e cModlDPlastRebar;

o cModlDPlastConcrete;

e cModlDDamageConcrete.

E importante notar que cada modelo constitutivo (i.e. objeto da classe cModel), ar-

mazena suas varidveis internas, como a deformacao plastica acumulada ou a varidvel de dano.
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Por outro lado, os parametros do material, como o mdédulo de elasticidade e o0 moédulo plas-
tico, sdo armazenados no objeto da classe cMaterial associado ao modelo constitutivo. Este
aspecto € importante para evitar o armazenamento de dados desnecessdrios, pois o nimero de
materiais diferentes em uma malha geralmente € pequeno, enquanto que o numero de pontos de
integracdo, e portando de modelos constitutivos, pode ser muito grande.

A mesma relacdo existe entre as classes cSection e cSecAnalysis. A classe cSec-
tion armazena a geometria e os materiais de cada secio transversal, sendo seus objetos criados
durante a leitura de dados. Por outro lado, a classe cSecAnalysis e responsavel pela criagio e
armazenamento dos modelos constitutivos, bem como pela integracao dos esfor¢os internos e
matriz tangente da secao transversal. Portanto, é criado um objeto desta classe para cada ponto

de integracdo ao longo do comprimento do elemento.
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Dados: E, oy, €] ,0), €,

Resultado: 6, D, e E;

Obtem a deformacdo €, da iteragc@o vigente;
inicializacdo ;

se €,41 <0 e €41 < |€5] entdo

Status: COMPRESSAO:;
teste i 8 .
Cmax n+1 = “maxn >
reste —_ .
DC n+1 — D¢y ;
teste -4
se [e,11| < [€o 11| entdo
Status: Compressao Eldstica;
— reste .
6= (1 - DC n+1)8n+1,
E,=FE;
fim
senao
Status: Compressao com Dano;
teste — 8 .
Cmax n+1 — en+l >
Etes’re —g,
D[@Sle — ( Cmax n+1__ %Y ) &y
Cn+l €u _E«V etgfn’tgx n+1 ’
_ feste .
6= (1D 1 )ens1 s
E, =FE,
fim
fim
sendo se €, > 0 e €,41 < |€| entdio
teste —_ 8 .
Tmax n+1 — *maxn »
reste — .
Dy n+1 = Dr n;
teste o
se |8n+1| < |8mux n+1| entao

Status: Tracdo Eldstica;
0= (1= DIy e -
E,=E;

fim

senao

Status: Tra¢do com Dano;

teste _ .
€T max n+1 — En+tl s

leste

. € —&y
Dy = (Bl e
6= (1-DIfI% Jenst ;
E; =FE;
fim
fim

sendo se |€,11| > |epsilonS| ou €,41 > €, entdo
Status: Falha do Material,

Cpt1 =03

Dyy1=1;

E =0;
fim

Resolve a Equacdo de equilibrio;
se g — f <tol entao

fim
senao

| Retorna ao inicio;
fim

Algoritmo 6: Modelo de dano bilinear
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4 APLICACOES NUMERICAS

Neste capitulo, os elementos finitos e modelos constitutivos apresentados no anteri-
ormente, sao utilizados na andlise nao linear fisica e geométrica de quatro estruturas diferentes.

As duas primeiras correspondem a benchmark bem conhecidos na literatura e bas-
tante utilizados para teste de modelos eldsticos e elastopldsticos na andlise de estruturas com
grandes deslocamentos. O objetivo da andlise destas estruturas € fazer uma verificagdo da im-
plementacdo realizada, demonstrando a capacidade da ferramenta numérica desenvolvida neste
trabalho.

Os dois ultimos exemplos correspondem a estruturas de concreto armado que foram
ensaiadas em laboratorio com objetivo de estudar o fendmeno do colapso progressivo. Estes
exemplos sdo utilizados inicialmente para valida¢do dos modelos constitutivos implementados
neste trabalho e posteriormente para estudo do efeito de alguns parametros de projeto sobre a

resisténcia ao colapso progressivo.

4.1 Viga em Balanco

Este exemplo trata de uma viga em balango com comprimento de 5 m e uma carga
pontual atuando em sua extremidade. Detalhes sobre a secdo transversal e as propriedade dos

materiais utilizados sao apresentados na Figura 39.

Figura 39 — Condig¢des de contorno, geometria e propriedades do material do exemplo

_ — E = 3x10’
u 0,5 v=0,3

E. = E/30

P oy = 3x10*

0,1

5.0

Fonte: Silva®

A andlise elastica desta estrutura foi realizada por Euler em 1744, sendo esta uti-
lizada por diversos autores para avaliar a eficiéncia das suas ferramentas computacionais em
representar os grandes deslocamentos de forma adequada. O fato de conhecer a sua solucdo
analitica ser conhecida fez deste exemplo um benchmark utilizado em diversos trabalhos*7-93.

No presente trabalho foi utilizado o modelo de elastopldstico com encruamento iso-
tropico ISOLINHARD) para representar o comportamento do material. A malha utilizada con-
tém 4 elementos finitos de tamanho uniforme, tendo sido utilizadas 100 fatias para integracdo

na se¢do transversal.
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Figura 40 - Curva carga-deslocamento vertical da viga em balanco.
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Fonte: Préprio autor.
Figura 41 - Curvas carga-deslocamento da viga em balanco.
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Fonte: Préprio autor.

As curvas carga-deslocamento desta estrutura considerando as ndo linearidades fi-
sica e geométrica sdo apresentadas na Figuras 40 e 41. Na primeira figura tem-se um apenas
o trecho inicial do caminho de equilibrio de maneira a analisar apenas o deslocamento verti-
cal. Por outro lado, a segunda figura mostra o comportamento dos deslocamentos vertical e
horizontal para todo o carregamento aplicado.

E importante destacar que ndo existe solugio analitica conhecida desta estrutura

para o caso de modelos elastoplasticos. Contudo, pode ser verificado que os resultados estdo
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em excelente concordancia com os resultados de Batini®’.

4.2 Péortico Toogle

O Portico Toggle (Togre Frame) é uma estrutura plana formada por duas barras com
uma angulacdo obtusa e com dois apoios do segundo género. Detalhes sobre a sua geometria e

propriedades materiais utilizadas sdo apresentados na Figura 42.

Figura 42 — Geometria e propriedades do Pértico Toggle.

25,686 oy = 3x10°

Fonte: Silva®

Por se tratar de um exemplo que apresenta um comportamento mais semelhante ao
objeto de estudo deste trabalho, resolveu-se realizar um estudo mais detalhado da convergéncia
da malha e da integracdo na sec¢do transversal. Como pode ser visto na Figura 43, o modelo
convergiu com 8§ elementos (4 elementos por barra). A partir disso, ndo houve mais nenhuma

diferenca significativa com o refinamento da malha.
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Figura 43 - Efeito do numero de elementos.
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Fonte: Préprio autor.

Considerando os resultados obtidos no estudo da influéncia da discretizacdo, para
o estudo da integracdo foi utilizada uma malha de 4 elementos por barra, tendo sido variado
ndmero de pontos de Gauss e o nimero de fatias utilizadas na integracao na secao transversal.

Como pode ser visto nas Figuras 44 e 45, a convergéncia de ambos os métodos
de integracdo € muito rdpida. Assim, verifica-se que ndo € necessdrio um grande nimero de
fatias ou pontos de Gauss para a obtencao de resultados satisfatérios. Este aspecto € importante,
porque o custo computacional, em termos tanto de memoria quanto de tempo de processamento,

aumenta com o nimero de pontos de integracdo adotados.



Figura 44 - Efeito do nimero de fatias.
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Fonte: Préprio autor.

Figura 45 - Efeito no nimero de pontos de Gauss.
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Fonte: Préprio autor.
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O resultado obtido considerando 4 elementos por barra e 40 fatias na secdo trans-

versal é comparado com os resultados de Batini*’ na Figura 46. Estes resultados mostram a

adequacao do elemento corrotacional e do modelo elastoplastico com encruamento linear utili-

zados neste trabalho, haja vista a boa concordancia com os resultados de Battini. Os resultados

deste autor foram um pouco mais rigidos que os obtidos aqui. Este fato pode ser devido ao uso

de um elemento sem a consideracdo da ndo linearidade geométrica no sistema local e menos



pontos de integracao na secao transversal*’.

Figura 46 — Curvas carga-deslocamento do Portico Toggle.
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Fonte: Préprio autor.
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Finalmente, na Figura 47, comparou-se o resultado utilizando o material eldstico e

colocando uma pequena imperfei¢do na malha para representar o efeito desta no comportamento

da estrutura. Analisando a figura, percebe-se que o material eldstico apresentou um comporta-

mento muito mais rigido do que o elastopléstico, dessa forma, superestimando a capacidade de

carga da estrutura, apesar de serem obtidas praticamente os mesmo deslocamento em ambos os

casos.

Figura 47 — Curvas carga-deslocamento do Portico Toggle com imperfeicao.
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Fonte: Préprio autor.

No geral, pode-se afirmar que o modelo constitutivo para elastopldstico com endure-
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cimento linear, acrescido da ndo linearidade geométrica via formulagdo corrotacional, mostrou-

se efetivo em captar o comportamento ndo linear fisica e geométrico desta estrutura.

4.3 Portico IMF-NIST

Este exemplo trata de um pértico plano de concreto armado ensaiado pelo National
Institute of Standards and Technology (NIST)%® e descrito por Sadek !3. Neste estudo foram
ensaiados dois pdrticos de concreto armado projetados para duas classes de carga sismicas
diferentes: Intermediate Moment Frame (IMF) para a Categoria de Projeto Sismico C e Special
Moment Frame (SMF) para a Categoria de Projeto Sismico D.

Os ensaios realizados buscaram simular o efeito da perda de um dos pilares na re-
distribuicdo das cargas entre os elementos restantes. Nestes estudos as estruturas foram levadas
até a ruptura, como pode ser visto na Figura 48. Mais detalhes sobre os ensaios realizados

podem ser encontrados nas referéncias citadas.

Figura 48 — Ensaio do portico IMF-NIST.

Fonte: Sadek !3-:60

Neste trabalho serd considerado apenas o portico IMF, cujos dados de geometria,
secdo transversal e armadura podem ser vistos na Figura 49. Para o aco considerou-se um mo-
delo elastoplastico bilinear cujas propriedades materiais das barras utilizadas sdo definidas na

51 serdo adotadas

Tabele6. No entanto, seguindo o modelo utilizado por Oliveira® e Iribarrem
valores médios dos valores citados para todas as barras da estrutura. Dessa forma, tem-se a
tensdo de escoamento como sendo 6, = 469 MPa, a tensdo tltima como sendo 6, = 645 MPa e
a deformacdo ultima como sendo €, = 19,5%. O valor do Médulo de Elasticidade foi adotado
como sendo E = 200 GPa.

Para o concreto, ainda de acordo com os autores citados, adotaram-se os valores

das propriedades do material: fck = 38 MPa, Mddulo de Elasticidade E = 27 GPa e defor-
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Tabela 6 — Propriedade das barras de aco do Portico IMF-NIST.

Elemento | Didmetro (mm) | 6, (MPa) | 6, (MPa) | €,
Viga 25,4 472 648 21,0
Viga 28,65 462 641 18,0
Pilar 28,65 483 690 17,0

Fonte: Sadek©°

macao ultima como sendo €, = 0,9%. Deve-se este elevado valor da deformacao ultima pela

consideragdo do efeito do confinamento do concreto devido aos estribos.

Figura 49 — Dados do pértico IMF-NIST.
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Fonte: Sadek et al. (2011).

Inicialmente estudou-se a influéncia do modelo estrutural adotado considerando
comportamento dos materiais como eldstico. Foram considerados trés modelos distintos. No
Modelo 1, considera-se a simetria do modelo e modela-se apenas a viga com a extremidade do
pilar engastada, ver Figura 50. O Modelo 2 também considera a simetria, mas inclui o pilar de
extremidade no modelo,ver Figura 50. Finalmente, o Modelo 3 considera o pértico completo,
ver Figura 50.

Foi adotada uma malha de 12 elementos para o Modelo 1, 21 elementos para o
Modelo 2 e 44 elementos para o modelo 3. Foi utilizado o controle de deslocamentos com uma

tolerancia de erro de 1.107> e um méximo de 50 interacde por cada Step. Para a integragio foi

utilizado 100 fatias.



Figura 50 - Modelo 1 do portico IMF-NIST.

Fonte: Préprio autor.

05P

== 6.096m ——— ==

Figura 51 - Modelo 2 do pértico IMF-NIST.
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Fonte: Préprio autor.

Figura 52 — Modelo 3 do pértico IMF-NIST.
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Fonte: Préprio autor.

6.096 m

1.829m

O relatério NIST 17209 ndo fornece o cobrimento utilizado, apenas afirmando que

o valor do cobrimento obedeceu aos limites prescritos pelo ACI 318-02. Neste, o valor do co-
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brimento varia de no minimo 1 polegada (25.4 mm) para concreto nao expostos a intempéries
ou em contato com o solo, até 3 polegadas (76.2 mm) para concreto projetado ou permanente-
mente expostos a intempéries ou em contato com o solo. Dessa forma, inicialmente foi utilizado
o valor minimo.

Os resultados da andlise destes trés modelos sdo apresentados no grafico da Figura
53. Analisando as curvas, verifica-se que o Modelo 1 € excessivamente rigido e ndo representa
de forma adequada o comportamento do pdrtico ensaiado. Os modelos 2 e 3 obtiveram resul-
tados mais préximos entre si e dos resultados experimentais. E importante notar que apesar
dos modelos ndo conseguirem captar de forma precisa a carga de ruptura, o efeito catendria foi
representado de maneira adequada. Isto mostra que a formulagdo corrotacional mostra-se efici-
ente para esse tipo de situagdo, mesmo com esse tipo de modelo constitutivo. Nota-se também
que a consideracdo da ligacdo viga-pilar como perfeitamente rigida nao representa de forma
adequada o comportamento global do pdértico, mostrando a necessidade de uma modelagem

mais sofisticada da ligacdo viga-pilar!3.

Figura 53 — Comparagdo entre os modelos do portico IMF-NIST.
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Fonte: Préprio autor.

Em seguida, avaliou-se os Modelos 2 e 3 considerando o ago com comportamento
elastoplastico. Os resultados obtidos podem ser vistos na Figura 54. Observa-se que a conside-
racdo da plasticidade do aco nao teve influéncia significativa sobre o valor da carga maxima da

estrutura (ponto limite), mas melhorou a representa¢do da recuperacao da resisténcia da estru-
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tura devido ao efeito catendria. Por outro lado, observou-se maior dificuldade de convergéncia
da andlise, ndo sendo possivel obter a curva carga-deslocamento completa, principalmente no
caso do Modelo 3.

Figura 54 — Comparagdo entre os modelos para ago do portico IMF-NIST.
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Fonte: Préprio autor.

Como o cobrimento da armadura ndo foi fornecido, resolveu-se estudar o efeito
deste parametro sobre o comportamento do estrutura. Os resultados obtidos variando o cobri-
mento entre os limites minimo e maximo do ACI sdo apresentados na Figura 55. Avaliando as
curvas obtidas, percebe-se que o a variagdo do cobrimento influenciou de forma significativa a
carga maxima da estrutura (ponto limite), mas nao teve praticamente nenhuma influéncia sobre

a recuperacdo de capacidade de carga devido ao efeito catendria.
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Figura 55 - Efeito do cobrimento da armadura do portico IMF-NIST.
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Fonte: Préprio autor.

Uma explicagdo para esta observacdo é que o aumento do cobrimento reduz o bragco
do bindrio entre os bordos comprimidos e tracionados, reduzindo o momento resistente da viga.
Por outro lado, o efeito catendria estd ligado a tracdo que aparece na viga para grandes desloca-
mentos, fazendo com que ela trabalhe de forma semelhante a um tirante. Assim, para o efeito

catendria o determinante € a drea de ago, sem importar sua distribuicdo na secdo transversal.

4.4 Portico de Yi

O segundo exemplo utilizado para estudo paramétrico é um poértico plano de trés
andares e quatro vios ensaiado por Yi'2. Este pértico foi projetado segundo o Cédigo Nor-
mativo Chinés e foi construido em um ter¢co da uma escala real. Este portico é apresentado na

Figura 56.
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Figura 56 — Geometria e segOes transversais do Portico de Yi.
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Fonte: Yil2 e Oliveira® .

Para o aco foi considerado o modelo elastopldstico com encruamento linear e rup-
tura (REBAR) com Médulo de Elasticidade de 200G Pa, tensao de escoamento e tltima de 416
MPa e 526 MPa, respectivamente. Além disso, considerou-se que o aco tem uma deformacao
ultima igual a 10 %. Para o concreto, foi considerado um modelo eldstico multilinear com um
resisténcia a compressdao de 25 MPa. O mdédulo de elasticidade foi estimado como segundo a
NBR 611826 como sendo E = 0.85 x 5600/f e, portanto, tem o valor de 23.8 GPa. A de-
formacao ultima do concreto na compressao foi estimada como sendo 0.35% e a resisténcia a
tracdo foi desprezada.

Realizou-se uma andlise por Controle de Carga com uma tolerancia de 1.107> e
maximo de 50 interagdes por passo de carga. A carga F = 109 kN aplicada no topo do pdrtico
¢ mantida constante durante a andlise. Por outro lado, a carga N € inicialmente igual a F, mas é
reduzida paulatinamente de maneira a simular a perda do pilar.

Foram utilizados 74 elementos finitos corrotacionais, sendo 5 por cada coluna do
solo para o topo, 4 elementos por viga imediatamente adjacentes ao pilar retirado e 3 para as
demais vigas, como mostrado na Figura 57. A integracdo na sec¢do transversal foi realizada

utilizando 100 fatias, de forma a garantir uma alta precisao.
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Figura 57 — Malha utilizada no Portico de Yi.
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Fonte: Préprio autor.

A curva carga (N) x deslocamento vertical do ponto P € mostrada na Figura 58.
Pode-se perceber que o modelo de elementos finitos adotado apresentou boa aproximacio do
resultado experimental. Observa-se que, para deslocamentos em torno de 30 mm a estrutura
apresenta uma perda significativa de rigidez e grande aumento dos deslocamentos verticais,
caracterizando a falha da estrutura inicial da estrutura. Contudo, com o crescimento dos des-
locamentos verticais do ponto P as vigas adjacentes passam a trabalhar como tirantes (efeito
catendria), permitindo a redistribuicao dos esforcos e um ganho de rigidez e capacidade de

carga por parte da estrutura.
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Figura 58 — Relagdo carga-deslocamento do portico de Yi.
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Fonte: Préprio autor.

Vale a pena ressaltar que tentou-se utilizar os modelos elastopléstico e de dano
bilinear para o concreto, mas estes apresentaram problemas de convergéncia, nao sendo possivel
obter a curva carga-deslocamento da estrutura. Como os resultados obtidos utilizando o modelo
eldstico multilinear para o concreto foram muito bons, considerou-se mais importante para o
presente trabalho estudar o efeito de alguns pardmetros de projeto sobre a resisténcia ao colapso
progressivo.

Inicialmente fez-se variar a resisténcia do concreto entre 20 MPa e 35 MPa, man-
tendo constantes os demais pardmetros do modelo. Os resultados obtidos sdo mostrados na
Figura 59. Analisando os caminho de equilibrio obtidos, conclui-se que o incremento da resis-
téncia do concreto leva a um pequeno aumento na carga de falha inicial da estrutura. Por outro
lado, este parametro ndo teve efeito significativo sobre o gano de resisténcia da estrutura apés
apods o aparecimento do efeito catendria. Deve-se a isto o fato de que, o efeito catendria sé tem
inicio depois da falha da estrutura de concreto, estando mais relacionado com as propriedades

da armadura.
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Figura 59 - Variagdo do f do Portico de Yi.
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Fonte: Préprio autor.

Assim, para estudar o efeito da armadura, inicialmente variou-se a drea de aco de
em cada bordo de vigas e pilares de 2,26cm? (212 mm) até 2,70cm?. Os resultados obtidos
sdo apresentados na Figura 60. Estes resultados mostram que mesmo com uma pequena vari-
acdo da drea de aco, houve um significativo ganho de resisténcia ao colapso progressivo. Esta

~ 2 . . . . b4
observasio est4 de acordo com os resultados obtidos por Iribarren>! e Oliveira® .
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Figura 60 - Variagdo da drea de aco do Pdrtico de Yi.
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Fonte: Préprio autor.

Por fim, variou-se também o cobrimento da armadura de maneira semelhante ao
exemplo realizado no exemplo anterior. Neste estudo o cobrimento (c¢) foi variado de 8 mm a

38 mm, variando-se em consequéncia a a distincia (y) da armadura em relacdo ao centroide da
secdo transversal:

_h (.0
y=73 <c+ 5 +¢t> (106)

onde ¢; = 6 mm € o didmetro da armadura transversal (estribos). Os resultados obtidos sdo
apresentados na Figura 61. Analisando os resultados, percebe-se que este pardmetro tem grande
influéncia sobre a carga de falha inicial da estrutura. Por outro lado, o ganho de capacidade de
carga devido ao efeito catendria varia muito pouco com este parametro. Estas observacgoes estdao

de acordo com o que ja havia sido observado no exemplo anterior.



Figura 61 - Variagdo do cobrimento da armadura do Pértico de Yi.
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5 CONSIDERACOES FINAIS

Neste trabalho foram implementados modelos constitutivos ndo eldsticos de forma
a criar uma ferramenta adequada para a modelagem do Colapso Progressivo. Ao todo, foram
incluidos 6 modelos constitutivos diferentes divididos entre os baseados na Mecanica do Dano
e na Teoria da Plasticidade.

Como o foco deste trabalho restringiu-se muito mais a implementacdo e modelagem
do Colapso Progressivo nao foram explorados aqui aspectos normativos e mais especificos do
problema, deixando isto para trabalhos futuros.

No estudo paramétrico, observou-se que a drea de aco foi o parametro que apresen-
tou maior sensibilidade no que diz respeito a resposta do modelo. Para um pequeno incremento
da drea de aco observou-se grande variagdo das curva tensdo-deformacao dos problemas estu-
dados. J4 a resisténcia do concreto mostrou-se praticamente desprezivel no que diz respeito ao
desempenho da estrutura ao CP. No entanto, o cobrimento, apesar de ndo ter tido tanta influéncia
na capacidade de recuperagdo devido ao efeito catendria, a sua variagdo alterou significativa-
mente a rigidez da estrutura como um todo. Estes resultados mostram-se importantes, pois
observou-se que em muitos trabalhos verifica-se a auséncia de parametros importantes como
estes e que podem alterar ou dificultar a reprodugdo da estrutura em estudo.

Ao final, pode-se verificar que os modelos implementados foram capazes de repre-
sentar os problemas em estudo tanto em modelos de viga quanto de pértico. No entanto, os
modelos de plasticidade e dano relacionados com o softening apresentaram problemas e ndo
puderam ser inclusos nos exemplos.

Vendo que este trabalho € o primeiro desta linha de pesquisa relacionado ao Colapso
Progressivo no Programa de P6s Graduagdo em Engenharia Civil da Universidade Federal do
Cear4, citam-se abaixo uma série de sugestdes de trabalhos futuros que poderdo ser realizados
a partir da ferramenta desenvolvida. No entanto, acredita-se que o potencial de utilizacdo da
ferramenta desenvolvida vai além disto e que, desta forma, pode-se considerar que os principais

objetivos almejados foram cumpridos.

5.1 Sugestoes para Trabalhos Futuros

Visando a continuidade deste trabalho, sdo sugeridos temas de pesquisa importantes

para a melhor compreensao do Colapso Progressivo de estruturas de concreto:

e Estudo e solucdo do problema de convergéncia apresentados pelos modelos

constitutivos ineldstico para o concreto.
e Consideracdo dos efeitos dindmicos causados pela retirada brusca de um pilar.

e Modelagem do colapso progressivo de estruturas de concreto com vigas proten-
didas.
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Desenvolvimento de modelos para representacdo adequada do comportamento

das ligacdes viga-pilar préximo ao colapso da estrutura.

Uso de modelos de pértico espacial para melhor representar a redistribui¢ao de

esforcos em edificios de concreto apds a retirada de um pilar.
Consideracao do efeito das lajes sobre o colapso progressivo.

Simulacao do comportamento de um edificio real submetido a retirada de um
pilar de maneira a avaliar a adequacdo das normas técnicas sobre colapso pro-

gressivo.
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