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RESUMO

Os pilares-parede, ou paredes estruturais, de concreto armado podem representar um
desafio ao projetista, devido ao comportamento ndo linear dos materiais associado a uma
geometria de analise complexa. A norma brasileira de projeto estrutural ABNT NBR
6118/2014 recomenda consideracao da flexibilidade ao esforco cortante e do comportamento
ndo linear do concreto armado no dimensionamento estrutural de pilares-parede. Tendo em
vista as dificuldades inerentes desta modelagem, o objetivo deste trabalho é contribuir na
andlise estrutural destes elementos estruturais, fornecendo subsidio técnico para consideracdo
estrutural levando em conta tais comportamentos. Portanto, é oportuno utilizar simulacdes
com elementos finitos de casca e solidos para representar os efeitos complexos observados,
como a interacdo entre esforcos axiais e tangenciais. Para tal, neste trabalho sdo usados os
programas utilizados sdo o Opensees e 0 ABAQUS®, cujas ferramentas j& integram as
abordagens necessarias. Utiliza-se respaldo experimental para que os modelos sejam
representativos. Sdo tomados ensaios descritos pela bibliografia de paredes estruturais altas,
em que o esforco cortante € relevante, porém o comportamento ainda é ditado pela flexdo. As
simulagfes sdo ciclicas em maioria, enquanto as simulagGes sdo realizadas monotdnicas,
usando um artificio para compara-los baseado na curva backbone. A calibracdo sugere valores
para 0 modelo constitutivo Concrete Damaged Plasticity CDP, calibrados para simular
principalmente a ductilidade, visto que a curva ascendente inicial independe bastante dos
valores adotados segundo os resultados aqui observados. S&o obtidas expressdes para a forga
de escoamento, forca de pico, rigidez em servico, deslocamento no escoamento e
deslocamento méaximo por regressao linear. As expressdes para deslocamento obtém
coeficiente de determinacdo fraco, e as demais apresentam Otimos coeficientes de
determinacédo. A rigidez secante obtida concorda razoavelmente com a norma estadunidense
ACI 318/2019, porém o valor depende da taxa de armadura utilizada.

Palavras-chave: pilar-parede; parede estrutural; modelagem; método dos elementos

finitos; concreto armado.



ABSTRACT

Reinforced concrete shear walls, or structural walls, can be a challenge during
structural design, due to the non-linear behavior of the materials associated with a geometry
of complex analysis. The structural design standard recommends considering displacements
caused by the shear force and nonlinear behavior of reinforced concrete in the structural
analysis of walls. Considering the difficulties inherent to this simulation, this work contributes
to the structural analysis of these elements, providing answers for the structural consideration
of such behavior. Therefore, it is opportune to use simulations with shell and solid finite
elements to represent observed complex effects, such as the interaction between axial and
tangential forces. The Opensees and ABAQUS® softwares are used, since they already
integrate the necessary packages. The experimental comparison is used to make the
calibration representative. The tests described in the literature on slender structural walls are
considered here, in which the shear force is relevant, but the behavior is still governed by
bending. The experiments are mostly cyclical, while the modeling is monotonic; therefor, a
simplification is used to compare them using the backbone curve. The calibration suggests
values for the CDP (Concrete Damaged Plasticity) constitutive model, calibrated to mainly
simulate the ductility, since the initial rise curve is insensitive to the values adopted according
to the results observed here. The expressions are obtained for yield lateral strength, peak
lateral strength, stiffness in service, yield displacement and maximum displacement using
linear regression. The displacement expressions have a weak coefficient of determination and
the other variables expressions have large. The secant stiffness obtained agrees reasonably

with the ACI 318 standard, however the stiffness still depends on reinforcement ratio used.

Keywords: shear wall; structural wall; modeling; finite element method; reinforced

concrete.
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1 INTRODUCAO

Pilares-parede em concreto armado sdo elementos estruturais com excelente
desempenho frente a acdes horizontais e consiste em 6tima adicdo a estruturas vulneraveis a
grandes esforcos laterais, geralmente provocadas por vento e sismo (PAULAY; PARK, 1975;
VULCANO, 1992b; COLOTTI, 1993; THOMSEN; WALLACE, 1995; CHEN;
KABEYASAWA, 2000; BEYER; DAZIO; PRIESTLEY, 2008b).

Neste trabalho, pilares-parede também sdo chamados de paredes estruturais com o
objetivo de concordar com a literatura internacional. Porém, existem elementos semelhantes
descritos por uma variedade de termos, como parede cisalhada’, parede estrutural” e parede
portante” . Assim é necesséario descrever o objeto aqui analisado, para que a variedade de
termos nédo cause inexatidao.

O escopo deste trabalho analisa os pilares-parede pela mesma definicdo geométrica da
norma brasileira de concreto ABNT NBR 6118:2014 na sec¢do 14.4.2.4, em que o pilar-parede
¢ um elemento de superficie plana ou cilindrica, geralmente na vertical e sujeito
predominantemente a tensbes de compressdo, ou ainda a associacdo de varios elementos de
superficie.

Em contrapartida, no presente texto pilar-parede e parede estrutural s&o sempre usados
como um Unico elemento de superficie. Quando o elemento for a associacdo de mais de uma
superficie, formando uma composicdo de paredes com diferentes direcfes, da-se aqui 0 nome
de nucleo rigido.

Na perspectiva de Fusco (1981, p 263): “(...) definem-se como paredes estruturais as
estruturas laminares planas verticais apoiadas de modo continuo em toda sua base, com
comprimento b maior que cinco vezes a espessura h, solicitado predominantemente por cargas

contidas no seu plano médio (...)”, representado pela Figura 1.1.

“Tradug#o de shear-wall, acompanhando a nomenclatura da versdo traduzida da obra de Engel (2001).

“ Traducéo de structural wall; ao usar o termo no texto, busca-se o mesmo sentido da obra de Paulay e Priestley
(1992).

" Traducéo de bearing wall;
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Figura 1.1. Distincéo entre paredes e pilares.

r—r

h A

b > 5h b < Sh

PAREDE PILAR

Fonte: Fusco (1981).

Além desse critério geométrico, o presente estudo aborda pilares-parede como
elementos cujos esforgos mais relevantes sao a forga axial, momentos fletores nos planos de
maior e menor inércia, e esforgos cortantes nos planos de maior e menor inércia.

A norma americana de estruturas de concreto, ACI 318 (2019), define que parede € o
membro que fecha ou separa ambientes, geralmente na vertical. Wight e MacGregor (2009)
salientam que esta definicdo ndo cita o uso estrutural de paredes. Porém a ACI 318/2019
também define o termo parede estrutural como a parede que deve suportar esforgos cortantes,
momentos e forcas axiais.

Wight e MacGregor (2009) ilustram cinco tipos de paredes representando-as na Figura
1.2: i) Paredes portantes e contraventadas que tem funcdo de resistir as tensdes que atuam no
mesmo plano da parede, conforme mostra a Figura 1.2(a); ii) A parede cisalhada € ilustrada na
Figura 1.2(b) e tem funcdo de resistir e transmitir forcas horizontais, como as a¢des do vento e
sismo, paredes de contraventamento tem este comportamento.

Wight e MacGregor (2009) prosseguem com ainda outras funcfes para elementos de
parede: iii) Paredes de retencéo de solo, como na Figura 1.2(c) e (d), em que o primeiro € de
uma parede engastada na base, e a segunda é uma parede engastada na base e vinculada nas
laterais, em contrafortes. iv) Tabuleiros de pontes em secdes celulares contém uma placa que
resiste compressdo no proprio plano, ilustrada na Figura 1.2(e), e este elemento se comporta

de maneira andloga a paredes estruturais, apesar de ndo ser uma parede propriamente dita.
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Figura 1.2. Tipos de paredes segundo Wight e Macgregor (2009)
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(d) Parede de contraforte.

(e) Painel comprimido em
tabuleiro de ponte.
Fonte: Wight e Macgregor (2009). Traducdo do autor.

Uma diretriz da norma ABNT NBR 6118:2014 pertinente para paredes estruturais € a
definicdo dada na segéo 15.4.3 para estrutura de contraventamento: s&o elementos com grande
rigidez a esforcos laterais em detrimento dos outros elementos da estrutura. Estes devem
receber e transmitir esforcos laterais, aliviando os demais elementos estruturais dos mesmos.
Os elementos que tém um alivio destes esfor¢os sdo chamados contraventados.

A parede estrutural pode servir de contraventamento para a estrutura, sendo esta
hipdtese frequentemente usada no projeto de estruturas. Neste caso, se separa a estrutura em
elementos contraventados e de contraventamento, atribuindo as forcas laterais a estes
elementos (FUSCO, 1981; WIGHT; MACGREGOR, 2009; JIANG; KURAMA, 2010;



CARVALHO; PINHEIRO, 2013). Fusco

contraventamento na Figura 1.3.
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Figura 1.3. Pilares contraventados e elementos de contraventamento.
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Também é comum o uso de nucleos rigidos em edificacbes, que sdo muito frequentes
em caixas de escada ou elevador (ARAUJO, 2006; WIGHT; MACGREGOR, 2009;
CARVALHO; PINHEIRO, 2013). Recordando, tais elementos sdo formados pela associa¢ao

de pilares-parede em diferentes direcdes. Segundo lle e Reynouard (2005), nlcleos sdo

especialmente Uteis por prover rigidez e resisténcia em duas direcdes, formando geralmente

seces T, L e U. A analise destes é ainda mais complexa que paredes retangulares isoladas.

Araljo (2006) destaca que nucleos rigidos podem ser de secOGes abertas, fechadas ou

parcialmente fechadas, sendo as se¢des fechadas um caso de maior relevancia para pontes,

ilustrando-as na Figura 1.4.

Figura 1.4. Seces de nucleos rigidos abertas e fechadas.

[

I ]

a) Secles abertas

b) Secao fechada

Fonte: Araujo (2006).
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Assim como o formato, outros parametros também influenciam no comportamento
estrutural da parede, por exemplo as propriedades fisicas dos materiais concreto e ago que a
compdem, assim como suas dimensdes.

Porém, ao se conceber um modelo de edificacdo, que € essencial para o projeto
estrutural, criar um modelo analitico para as paredes pode oferecer certas peculiaridades. Os
métodos classicos de analise estdo vinculados ao estudo de elementos lineares (barras),
enquanto as paredes estruturais sdéo modeladas com mais fidelidade a forma com elementos de
area (superficies) (XENIDIS; ATHANATOPOULOU; AVRAMIDIS, 1993).

Um método de analise estrutural bastante renomado é o Método dos Elementos Finitos
MEF, e este possui elementos para modelagem de formas bidimensionais e tridimensionais.
Neste, uma edificacdo de portico associado com paredes estruturais pode ser modelado com
elementos finitos lineares para colunas e vigas do pédrtico, e com elementos finitos
bidimensionais para lajes, paredes planas e ndcleos rigidos. O maior problema desta
metodologia é o alto custo computacional de aplicacdo do método dos elementos finitos
(XENIDIS; ATHANATOPOULOU; AVRAMIDIS, 1993; LU et al, 2017).

Outro problema € que o método dos elementos finitos requer grande numero de
pardmetros de entrada, inclusive com caracteristicas dos materiais que podem ser de dificil
obtencdo experimental. Ademais, € necessario garantir e aplicar que a malha de elementos
finitos possua refinamento suficiente.

Tais problemas para aplicacdo do MEF culminam em incentivos a modelagem de
paredes estruturais como elementos de barra, na tentativa de simplificar o calculo. Para isso, a
bibliografia propde alteracGes e adaptacdes, aplicadas a geometria e a rigidez de elementos de
barra.

Um tratamento bastante comum das normas € permitir analise global considerando
estrutura elastico-linear com elementos de barra, e fixar a rigidez a flexdo dos elementos
como uma parcela da rigidez elastica ndo fissurada (KWON; GHANNOUM, 2016).

A norma brasileira ABNT NBR 6118/2014 permite analise global da edificagdo, mas
ndo prevé uma rigidez especifica para pilares-parede, embora recomende para pilares
considerar a rigidez secante como 80% da rigidez da se¢édo bruta de concreto.

Ja anorma ACI 318 (2019), permite anélise estrutural de primeira ordem, que é linear
elastica. Nesta, admite-se para paredes estruturais que a inércia da se¢do seja multiplicada por
0,7 caso a secdo ndo seja fissurada, e 0,35 caso seja fissurada. Porém, caso se aplique um
método que considere a ndo linearidade geométrica, permite-se ponderar a inércia por 0,98 e

0,49, respectivamente, para elementos ndo fissurados e fissurados para consideracdo
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simplificada da ndo linearidade fisica. Este calculo aproximado é vantajoso por ser de rapida
aplicacdo e resolucao.

Em trabalhos académicos também existem outras abordagens que procuram simular
paredes usando artificios para levar em conta fenbmenos complexos de maneiras simples.
Alguns métodos de importancia sdo: do Pértico Analogo, proposto por Stafford Smith e Abate
(1981), e também Stafford Smith e Girgis (1984); o modelo das trés barras verticais de
Kabeyasawa et al (1983), ao qual foram propostas modificacbes por Vulcano, Bertero e
Colotti (1988). Embora distintos entre si, seus intuitos sdo de reduzir custo computacional,
considerar a interacdo da forga axial e momento fletor e/ou considerar o deslocamento
provocado por esforcos cortantes na parede. Entretanto, por levarem em conta néo
linearidades de maneira simplificada, acabam acarretando erros, e também ndo conseguem
levar em consideracdo algumas propriedades relevantes.

Neste aspecto, o0 método dos elementos finitos é o oposto dos modelos de barra
simplificados: espera-se melhores resultados tendo em vista a consideragdo de efeitos
importantes com mais precisao, por exemplo, enrijecimento na tracdo (tension stiffening),
efeito Bauschinger e enrijecimento por deformacéo (strain hardening), fissuracao e interacdo
entre esforco cortante, forca axial e momento fletor. Além da possibilidade de usar elementos
bi e tridimensionais, cujas caracteristicas geométricas mais semelhantes a realidade a ser
modelada, por exemplo, uso de um elemento bidimensional para representar paredes e lajes.
Porém, o custo computacional é muitissimo maior, e o modelo requer a inclusdo de
parametros relativamente complexos para cada efeito a ser considerado, que nos modelos
simplificados ndo s&o necessarios.

Naturalmente, é necessario tratamento experimental para avaliar a acuracia das teorias
desenvolvidas. A principal vantagem de pesquisas de cunho experimental é garantir que o
resultado corresponde a estrutura estudada. Porém, possuem custo elevado e requer cuidado
especial na instrumentacdo e aplicacdo de esfor¢os para garantir a qualidade dos resultados.
Outro problema é que estdo vulneraveis a pequenas incertezas, mesmo em ambiente
controlado.

Como as paredes estruturais sdo elementos para transmisséo de esforgos laterais, sua
avaliagdo muitas vezes engloba comportamento ciclico, em analise experimental isso é feito
por ensaio dinamico ou quase estatico. Assim, seu ensaio experimental e também anélise por
métodos numeéricos sdo mais complexos do que a situacdo monotdnica.

Para o projeto estrutural cotidiano, associar uma modelagem onerosa, como uso do

método dos elementos finitos com grande discretizacdo, a uma analise dinamica torna o
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processamento invidvel, devido ao alto custo computacional. Neste cenario, € imprescindivel
apresentar solugdes pragmaticas para célculo estrutural (WALLACE, 2007).

Uma caracteristica da analise numérica é a possibilidade de analisar fatores
completamente isolados, em detrimento da analise experimental, que esta sempre sujeita a
pequenas imperfei¢cdes e ndo uniformidade dos materiais, especialmente no caso do concreto.
Em contrapartida, a simulagdo de estruturas requer conhecimento de pardmetros especificos
que ndo sdo totalmente consolidados na literatura para o caso de parede de concreto armado.

Assim, para aplicacdo satisfatoria de métodos numéricos de analise estrutural é
fundamental a consideracdo de comportamento ndo linear com préaticas adequadas. A ndo
linearidade fisica é atendida ao se levar em conta rela¢fes constitutivas ndo lineares baseadas
na literatura. Para casos mais simples, a relacdo constitutiva é expressa apenas pela relacéo
entre tensdo e deformacdo. Esta correlacdo deve expor numericamente o desempenho fisico
dos materiais. Por exemplo, a relacdo uniaxial do concreto na tracdo deve considerar a
fissuracdo e para o aco, é imprescindivel representar o escoamento.

A relacdo tensdo-deformacdo permite considerar a ndo linearidade fisica para
elementos estruturais diversos, por exemplo, ao permitir caracterizar a relacdo entre momento
fletor, forca axial e curvatura e analisar estruturas com discretizagdo em fibras finitas e
infinitas (KOLOZVARI et al.,, 2018; SILVA; CARVALHO, 2019). Entretanto, para
estruturas bi e tridimensionais é necessaria uma relacéo constitutiva multiaxial.

Para tal, uma relacdo constitutiva para materiais frageis € o concrete damaged
plasticity CDP, que é um modelo multiaxial idealizado para o concreto estrutural a partir do
modelo de Drucker-Prager e é bastante versatil, permitindo analise de elementos finitos bi e
tridimensionais e consideracdo da ndo linearidade fisica. Para sua aplicacdo, as propriedades
do concreto sdo descritas por associacdo a uma relacdo tensdo-deformacdo uniaxial, mas
também pelos parametros angulo de dilatagdo, W, excentricidade €, relagdo da tensdo de
escoamento em compressao biaxial em relacdo a uniaxial (fu/f;) e relagcdo entre os segundos
invariantes dos meridianos de tracdo e de compressdo K. que ndo sdo consenso, e portanto
requer calibracéo.

Com a calibracdo, é possivel fazer uso da simulacdo para extrapolar condigdes fisicas
dos materiais, geometrias e carregamentos nao abordadas exatamente por estudos
experimentais.

Partindo de resultados em fungéo de propriedades diversas das paredes e aplicando
ferramentas matemaéticas, pode-se estabelecer relagdes entre varidveis dependentes de

interesse e variaveis independentes que abordem propriedades estipulaveis pelo projetista da
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parede. Variaveis de interesse dizem respeito ao desempenho estrutural da parede, que é
complexo. Trata-se do esforgco de escoamento, esforco maximo admitido, rigidez em situacao
de servico e ductilidade.

Para tal fim, utiliza-se a regressdo linear para verificar a ordem de significancia das
varidveis independentes na previsdo da variavel dependente, que permite relaciona-las e
avaliar a precisdo destas estimativas, que podem deixar o processo menos trabalhoso e mais
seguro (CHENGO; CAO, 2014).

1.1 MOTIVACAO

Comparando o abordado pela ABNT NBR 6118:2014 em relacédo a pilares em geral e
pilares-parede, vé-se que o primeiro é mais completo comparado ao segundo.

A citada norma recomenda varios métodos para considerar efeitos de segunda-ordem e
o efeito da fluéncia em pilares usuais, ndo aplicaveis a paredes. E natural que este topico tem
potencial para melhorar e ser ainda mais refinado: porém, quanto a analise de pilares parede
(Secdo 15.9 da norma), constam apenas: um método para se dispensar os efeitos de segunda-
ordem localizados (secdo 15.9.2 da norma) e um método aproximado para considerar 0s
efeitos localizados de segunda ordem.

Outro fator relevante é que muitas vezes € necessario utilizar de modelos mais
simplificados para edificios altos devido ao grande custo computacional, como descreve
Wallace (2007).

Para isso, deve-se conhecer o escopo e as limitacGes de cada modelo, que é um
resultado natural deste trabalho, e também é um objetivo geral do grupo de pesquisa, melhoria

na modelagem de concreto armado e protendido.

1.2 OBIJETIVOS

O objetivo do trabalho é contribuir no entendimento do desempenho mecéanico de
pilares-parede via modelagem numérica e também no fornecimento de equacgdes auxiliares
por modelos de regressdo multivariaveis que séo Uteis na analise estrutural global, e para tal €
de interesse:

- Levantar o estado da arte da modelagem de paredes estruturais de concreto armado
utilizando métodos numeéricos;

- Calibrar a modelagem para a situagéo tipica de paredes por meio de comparagdo com

resultados experimentais consolidados;
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- Simular paredes com um modelo representativo e devidamente calibrado, obtendo
assim a resposta mecanica do elemento estrutural sujeito a esforgos externos;

- Gerar modelos de regressdo com o proposito de identificar a relacdo entre variaveis
dependentes e independentes, representando respectivamente, grandezas interessantes ao meio
técnico quando na aplicacdo de tais elementos estruturais e grandezas adotadas no projeto
destes;

- Avaliar os modelos de regressdo quanto a sua precisao, efeitos proporcionados por

variaveis isoladas e combinadas, a significancia e a ordem de significancia dos termos;

1.3 JUSTIFICATIVA

O tdpico é pertinente de estudo tendo em vista o uso difundido de pilares-parede em
estruturas, apesar de sua dificil modelagem e analise.

Estas recomendacfes normativas sdo diretrizes simples para tratar um problema
complexo que é a consideracdo da parede no conjunto do edificio como um todo. Porém ao
simplificar, é possivel gerar uma estimativa demasiada conservadora, consequentemente, de
maior custo.

Beyer, Dazio e Priestley (2008b) preveem que por um bom periodo, analises
estruturais avancadas ndo deverdo ser usadas por engenheiros para o calculo padrdo; algumas
capacidades do modelo citado pelos autores incluem a capacidade de considerar a nao
linearidade em uma se¢do em U de concreto armado, inclusive com forga atuante ciclica, por
exemplo.

Assim, é desejavel que modelos analiticos relativamente simples consigam fornecer
resultados aceitaveis. Este objeto de estudo ndo é novo, neste trabalho existem bibliografias
com mais de 50 anos no topico, como o de Beck (1962). Porém, mesmo assim o topico ainda
é relevante, como se vé no recente estudo de Alarcon, Hube e de la Llera (2014). Os autores
relatam que no sismo ocorrido no Chile em 2010, houve numerosas falhas em pilares-parede,
paredes estas que foram projetados posteriores aos anos 2000, com prescricbes normativas
que ja levavam em conta resultados experimentais numerosos.

As falhas descritas pelos autores focam principalmente no comportamento do
concreto, que apresenta na Figura 1.5: esmagamento do concreto, pouco confinamento,

flambagem da armadura longitudinal com abertura nos estribos.
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Figura 1.5. Falhas em pilares-parede relacionadas ao comportamento do concreto.

- D et

Fonte: Alarcon, Hube, de la Llera (2014).

Quando se trata de elementos como pilares-parede e vigas-parede, as deformacdes e
deslocamentos decorrentes de tensdes cisalhantes sdo de grande importancia e devem ser
contabilizados pelos modelos analiticos, como recomenda a ABNT NBR 6118:2014, que
deixa livre ao projetista a maneira adequada de modelar tais efeitos. Ao ignorar as
deformac6es por cisalhamento em algumas geometrias de pilares-parede, obtém-se resultados
imprecisos (JIANG; KURAMA, 2010).

Porém Jiang e Kurama (2010) relatam que a modelagem de tais deformacGes por
cisalhamento ndo € trivial. E embora existam modelos analiticos com tais capacidades, sua
aplicacdo tem muitas dificuldades, e mesmo assim ha imprecisdes, geralmente em nivel local
(como deformacdes em posicdes fixas), limitando a verificacdo de estados-limites para tais
pontos. Vé-se entdo um espaco para melhorias nos modelos propostos.

Espera-se que a precisdao dos modelos analiticos aumente quanto mais recentes forem
os trabalhos que os propdem. Tal precisdo € calculada com referéncia aos resultados

experimentais, e isto ocorre devido a melhoria que ocorre nos metodos de calculo com o
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avanco das pesquisas no tema, além da capacidade de processamento de dados, que viabiliza
métodos de grande demanda computacional.

Nessa mesma linha, outro resultado esperado é que elementos de maior complexidade
também possuam a maior precisdo também. Os modelos propostos mais avangados aqui
considerados sdo elementos finitos de chapas e solidos, acoplados a relagdes constitutivas
multiaxiais e que considerem ndo linearidades.

Ja os modelos de barra ou conjuntos de barras devem apresentar bons resultados
também, embora com menor acuracia do que modelos de cascas e solidos. O intuito é
determinar a dispersdo em termos quantitativos, para que se conheca o erro esperado ao usa-

lo.

1.4 ESTRUTURA DA TESE

O Capitulo 2, revisdo bibliografica, apresenta as principais caracteristicas de paredes
estruturais e seu uso, sua modelagem usando elemento de barra da andlise matricial e
elementos pelo método dos elementos finitos, e as relagBes constitutivas necessarias. Na
sequéncia, hd énfase aos trabalhos experimentais de paredes, de onde € estabelecida a
estrutura para a calibracdo dos parametros da modelagem.

O Capitulo 3, metodologia, visa reapresentar os parametros dos modelos numéricos e
seus limites, sendo discutidas as questdes de propriedades dos materiais, condicfes de
contorno aplicadas, aplicacdo de carregamento e detalhes relevantes para cada ensaio
simulado. Na sequéncia, constam as variaveis independentes e dependentes consideradas, a
natureza dos modelos de regressdo multivariaveis (superficies ndo lineares) e as premissas
para a aceitacdo dos resultados dos modelos de regressdo obtidos (premissas da analise de
variancia). Cabe destacar que 0os modelos de regressdo sao responsaveis pelo estabelecimento
das relacOes entre variaveis dependentes e independentes, pelo entendimento do efeito de cada
variavel e interacdo com relacdo as variaveis independentes, por conter um parametro de
precisdo que possibilita mensurar os erros envolvidos nas estimativas e possibilitar também,
via a analise de variancia, entender a significancia e a ordem de significancia dos termos
componentes, de maneira a serem utilizados como alternativas na analise estrutural contendo
paredes.

No Capitulo 4, resultados e discussdo, sdo apresentados os resultados em etapas,
iniciando com os de cada tipo de modelo abordado, seguido com os da calibracdo do tipo de
modelagem eleito com base na proximidade aos resultados experimentais e literatura atual. Na

sequéncia, expde-se 0s resultados dos modelos de regressdo, juntamente com os limites
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fixados para as variaveis independentes, que sdo baseados nos experimentos que subsidiam a
calibracdo. E entdo os resultados dos modelos de regressdo para cada variavel dependente e
sua respectiva discussao.

No Capitulo 5, conclus@es, sdo apresentadas objetivamente as principais conclusdes
envolvendo o estudo da calibracdo dos parametros contidos nas simula¢fes numéricas e
também sobre os modelos de regressdo obtidos (precisdo, utilidade, etc). Neste capitulo
também sdo sugeridas propostas para trabalhos futuros, visando dar continuidade na presente

linha de pesquisa.
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2 REVISAO BIBLIOGRAFICA

Neste capitulo, discorre-se sobre propriedades esperadas do elemento estrutural
estudado, tanto da questdo geométrica quanto comportamento mecéanico, classificando-o e
explicando seu impacto numa edificacgéo.

Entdo, sdo apresentadas definicGes importantes para analise de elementos estruturais
gerais que sdo aplicaveis as paredes, como ductilidade e a definicdo de escoamento de um
conjunto estrutural, mas também recomendac¢des normativas.

Na sequéncia, a secdo 2.8 contém a descricdo sucinta dos experimentos utilizados
neste estudo para calibracdo dos modelos e parametros.

Seguindo, diversas abordagens para modelagens de paredes estruturais sédo explicadas
de maneira sucinta na secdo 2.9, representando um histérico da evolucdo dos modelos,
inclusive com modelos no estado-da-arte da simulacdo de pilares-parede, com elementos da
analise em método dos elementos finitos desde elementos mais simples do tipo barra, até
elementos bastante robustos do tipo sélido.

Na secdo 2.10 sdo discutidas as relagbes constitutivas relevantes para simular o
comportamento do concreto e do aco que compdem as paredes estruturais, de maneira a
considerar ou ndo a ndo linearidade fisica, o confinamento do concreto, e podendo ser uma
relagdo constitutiva uniaxial ou multiaxial, aléem de discutir os pardmetros utilizados por
trabalhos académicos de grande relevancia e normas internacionais.

Finalmente, fecha-se a revisdo de literatura na secdo 2.11 estimando as expressoes de
interesse, fixando as varidveis independentes, que sdo controladas e previstas facilmente,
como propriedades fisicas e geométricas, mas também as variaveis dependentes, que sdo as
respostas mais interessantes de se obter numa andlise. Para correlaciona-las estatisticamente,
utiliza-se de mecanica classica para estimar a forma das expressées resultantes, no intuito de

se obter equacdes mais representativas.

2.1 ASPECTOS FUNDAMENTAIS

As paredes estruturais (structural walls) sdo abordadas por diversos nomes distintos. O
nome parede cisalhada (shear wall) é inapropriado, pois este pode induzir ao pensamento de
que o cisalhamento é o mais relevante, quando na pratica é a flexdo o esforgco mais
preponderante, geralmente (PAULAY; PARK, 1985; PAULAY; PRIESTLEY, 1992).
Todavia, existem variagcdes nas adogdes normativas quanto as dimensdes que determinam o

elemento estrutural de parede.
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A norma EN1992-1-1:2004, ou Eurocode 2, a norma europeia de estruturas de
concreto, tem uma abordagem semelhante & norma brasileira, segundo a mesma: para ser
considerado um pilar, o elemento deve ter largura limitado a quatro vezes a espessura, e altura
de pelo menos trés vezes a largura, sendo trata-se de uma parede. Logo, elementos robustos
n&o séo vistos como paredes pela Eurocode 2.

A norma estadunidense de estruturas de concreto armado ACI 318 (2019) entende que
paredes sejam elementos verticais, destinados ao suporte de solicitagcdes verticais e/ou laterais,
com geometria horizontal tal que a relacdo largura por espessura seja maior que trés.

Outra norma estadunidense, a ASCE SEI 7-05, que padroniza a consideragéo de forcas
atuantes em edificacdes, divide as paredes em paredes portantes (traducdo livre do autor de
“bearing wall”) e parede de cisalhamento (tradugdo livre do autor de “shear wall”). Tal norma
considera que o0 termo parede estrutural (tradugdo propria de “structural wall”) serve para
paredes portantes e paredes de cisalhamento.

Para 0 ASCE SEI 7-05, paredes portantes de concreto ou alvenaria sdo aquelas que
suportam forgas verticais a partir de certo limite (2919 N/m linear de parede) — que é uma
guantia relativamente pequena para o concreto armado: por exemplo, um elemento com secao
de 20cm por 100cm, estaria sujeito a uma tensdo normal nominal de 14,595 KPa, ou 0,014595
MPa. Assim, as normas americanas, além da relacdo geométrica, também abordam o papel
estrutural da parede no todo.

O projeto e dimensionamento de um elemento estrutural levam em conta
principalmente seus modos de falha. Para o caso de pilares-parede, forcas axiais, momentos
fletores ou o esforgo cortante sdo os modos de falha das pecas, no que diz respeito a tensoes
elevadas.

Além destes, pode haver grandes deformacdes, levando o elemento a instabilidade.
Estas podem ser duas: flambagem da parede numa regido (apresentado de maneira mais
completa na se¢do 2.6), ou ainda flambagem das barras entre grande comprimento de
flambagem entre dois estribos ou ganchos.

A Figura 2.1 apresenta paredes em que ocorreram as citadas instabilidades, que trata
de paredes pertencentes a estruturas civis vitimas de um sismo em 2011. No caso da esquerda
na Figura 2.1, Elwood (2013) sugere que a instabilidade tenha ocorrido devido a compresséao
excessiva, que ocorre pela forma da se¢do, mas apenas ap6s grande abertura de fissuras na
regido num ciclo de forgas anterior. A teoria de instabilidade em paredes estruturais inclusive
prevé tal comportamento (PAULAY; PRIESTLEY, 1993; CHAI; ELAYER, 1999).



31

Na Figura 2.1, a parede da esquerda tem forma L, altura livre de 2,66m e espessura de
30cm, portanto a esheltez de 30,68. Incluindo a contribuicdo da vinculagdo lateral, pelos
critérios da ABNT NBR 6118:2014 (como consta na secdo 15.9.2 da norma) de dispensa dos
efeitos de segunda ordem resulta na esbeltez de 27,6 (estimando a largura da parede em
2,65m).

J& na foto direita da Figura 2.1, uma parede com esmagamento do concreto e
flambagem da parede. A geometria da mesma resulta numa esbeltez de 61,3 (SAATCIOGLU
ET AL, 2013). Isso quer dizer que, no critério da norma brasileira, para o calculo deste pilar-
parede os efeitos de segunda ordem devem ser considerados, mas pode ser usado um método
simplificado.

Figura 2.1. Instabilidade em paredes estruturais de edificios solicitadas a sismos.

Fonte: A esquerda Elwood (2013); a direita Saatcioglu et al (2013).

2.2 NOMENCLATURA E CONSIDERACOES PARA CONTRAVENTAMENTO
Os esforcos tipicos sdo apresentados na Figura 2.2: forcas normais a secdo
(tipicamente verticais); forcas tangenciais a secdo (tipicamente horizontais), em ambos

sentidos e momentos fletores decorrentes.
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Figura 2.2. Solicitacdes tipicas atuantes na parede.
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direcdo de S do eixo de maior inércia
maior inércia S

Momento fletor em torno
do eixo de menor inércia

Fonte: Adaptado do ACI 318 (2019). Com traducéo dos termos do autor.”

O esfor¢o cortante na direcdo de maior inércia também é conhecido simplesmente
como esforco cortante, e o esforco cortante na direcdo de menor inércia é conhecido como
esforco cortante transversal.

A rigidez do elemento aos esfor¢os em torno do eixo de maior inércia é grande,
justificando o seu uso para resistir a agdes laterais, que provoca esforgos cortantes e
momentos fletores. Porém, as superficies tém grande rigidez no seu plano, e pequena rigidez
na direcdo fora do seu plano. Portanto, € bastante comum a composicdo de um nicleo de
rigidez com superficies orientadas em vérias direcdes. Algumas formas comuns constam na
Figura 2.3(e a k).

“ Termos na versdo original: In-plane shear; Axial force; In-plane moment; out-of-plane moment; out-of-plane
shear; selfweight.
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Figura 2.3. Formas comuns para secdo transversal de paredes estruturais.

(a) (b) (¢) (d) (e) (f) (g) h)y @ 0 &
Fonte: Paulay e Priestley (1992).

Na Figura 2.3, a secdo (a) é de pilar-parede totalmente plana; as se¢Ges transversais
(b), (c) e (d) possuem elementos na borda, para prover rigidez, evitar instabilidade na borda e
prover confinamento ao concreto no local.

As secdes (e) e (g) possuem alma e apenas uma mesa, e na situagdo em que a mesa é
tracionada perdem bastante ductilidade. Em trabalhos que envolvem secbes T e L, pode-se
observar tal comportamento: a perda de capacidade de carga ocorre devido a instabilidade da
superficie comprimida nos experimentos de Thomsen 1V e Wallace (1995) em sec¢do T, como
descrito de maneira mais detalhada na sec¢éo 2.8.2 do presente trabalho.

Individualmente, hd um parametro que contribui muito para o projeto de paredes
estruturais. E a relacdo de aspecto (traducdo nossa de aspect ratio) hy/l, sendo h, a altura
entre pisos e |y a largura do pilar-parede. llustrados na Figura 2.4.

Wight e MacGregor (2009) classificam como: i) paredes curtas como aquelas com
hw/ly igual ou menor a 2. O comportamento destes elementos é ditado pelo esforco cortante, e
o dimensionamento deste pode ser feito com auxilio do método das bielas e dos tirantes; ii)
paredes esbeltas sdo aquelas com hy/l,, maior que 3. Estas tem um comportamento ditado pela
flex&o, e funcionam de maneira muito semelhante a uma viga engastada, inclusive com forca
cortante e momento fletor no engaste; iii) Sendo h,/l, entre 2 e 3, observa-se um
comportamento intermediario entre estas duas condicGes, e geralmente o dimensionamento €
feito em torno da flexao.

Destaca-se que o comportamento preferencial para estruturas é ductil, especialmente
para sismos. E as paredes mais esbeltas sobressaem neste aspecto, que € mais previsivel na

flexao.
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Figura 2.4. Paredes curtas e esbeltas.
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Fonte: Wight e Macgregor (2009). Traducéo nossa.

Devido a necessidades estruturais e construtivas. E comum que uma parede apresente

aberturas, e dependendo das dimensfes das mesmas e da maneira que estdo espalhadas na
parede estrutural.

Baseado em tais necessidades, muitas vezes os nucleos rigidos sdo secBes abertas.
Porém, ao fechar parcialmente tais se¢fes usando vigas, obtém-se um sistema estrutural com

maior rigidez. Tais vigas sdo os linteis, e estes podem ter pouca ou muita rigidez relativa:
apresentado na Figura 2.5.
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Figura 2.5. Paredes acopladas.
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Fonte: Wight e MacGregor (2009). Tradug&o nossa.”

O comportamento dos nuacleos de rigidez também possui aspectos complexos na
modelagem, que decorrem da presenca de linteis. Um nucleo estrutural em forma de U possui
uma distribuicdo complexa de esforgos cortantes entre as mesas e a alma da secdo U,
inclusive na fase elastica (ILE; REYNOUARD, 2005; BEYER; DAZIO; PRIESTLEY, 2008b
e 2008c¢); e a hipotese da secdo plana permanecer plana apds deformar-se ndo ¢ valida para
estes elementos (CONSTANTIN; BEYER, 2016).

Nos modelos tri-dimensionais com elementos de barra, o ndcleo é tratado como uma
composicdo de elementos de parede, uma para cada superficie plana que forma a se¢do, como
se observa no trabalho de Stafford Smith e Girgis (1984), por exemplo, que é o modelo de
portico analogo (analisado com maior profundidade na secéo 2.9.1 deste trabalho).

Beyer, Dazio e Priestley (2008b) relatam que no modelo de coluna larga (secdo 2.9.1
deste trabalho) o nucleo também é dividido em barras verticais, uma para cada face plana
novamente. Tais barras verticais sdo conectadas por barras horizontais, que compatibilizam as

deformacdes e deslocamentos.

“ Na versdo original, as barras horizontais sio coupling beams, que ndo foram aqui distinguidos de lintéis.
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Porém, tais adaptacGes muitas vezes ndo conseguem demonstrar todo comportamento
estrutural observado experimentalmente. Por exemplo, o modelo de coluna larga néo é fiel
quanto a tor¢éo solicitante das vigas lintel, e 0 modelo néo leva em conta a tor¢do em nucleos
rigidos (AVRAMIDIS, 1991" apud BEYER; DAZIO; PRIESTLEY, 2008b).

N&o conhecer os esforcos solicitantes diretamente da andlise estrutural € um obstéaculo
para o dimensionamento dos mesmos. E ndo levar em conta os esforcos da torgédo em secoes
de paredes abertas pode fornecer resultados incorretos para os esfor¢os solicitantes na anélise
estrutural.

Os nucleos de rigidez resistem a tor¢do por dois mecanismos, descrevem Stafford
Smith e Abate (1981): Torcéo de Saint-Venant devido a tensdes circulares de cisalhamento, e
outro devido a flexdo em torno dos eixos de maior inércia de cada parede da associacdo em
torno de um centro de rotacdo com deformacdes de empenamento.

Este comportamento frente a torcdo de se¢des de nucleo de rigidez varia segundo
geometria do mesmo. SecOes totalmente abertas ndo apresentam a Torcdo de Saint-Venant
com tensdes de cisalhamento circundando a se¢do transversal, e resistem a tor¢do apenas com
deformacdes de empenamento (STAFFORD SMITH; ABATE, 1981).

Recapitulando, a tor¢do pura, ou de Saint-Venant, ocorre em sec¢Oes transversais
fechadas e a distribuicdo e orientacdo da tensdo de cisalhamento permite comportamento
excelente frente a torcéo; entretanto, secdes abertas estdo sujeitas a torcdo empenante, que é
menos eficiente como mecanismo resistente a tor¢do. Na tor¢do pura, a secdo se mantém
plana; na torcdo com empenamento, ocorrem deformacdes de empenamento, que podem ser
entendidas como rotacBes contrérias nas extremidades de uma barra (HUGHES; ILES;
MALIK, 2011). A direcdo das tensdes cisalhantes para se¢des abertas e fechadas consta na

Figura 2.6.

“ AVRAMIDIS, I. E. Zur Kritik des dquivalenten Rahmenmodells fiir Wandscheiben und Hochhauskerne
(Criticism of the equivalent frame model for structural walls and cores in high-rise buildings). Bautechnik. v.
68. n.8, p. 275-285.
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Figura 2.6. Tensdes cisalhantes em secdes transversais abertas e fechadas.
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Fonte: (HUGHES; ILES; MALIK, 2011)

Se houverem vigas lintéis, tem-se nucleos parcialmente fechados, como mostra a
figura Figura 2.7(b), e frente & torg8o tais se¢Bes apresentam comportamento intermediario
entre dois casos: o de nucleos fechados e o de nicleos abertos. Quanto maior a rigidez dos
linteis, menor o deslocamento por empenamento. (STAFFORD SMITH; ABATE, 1981).

Os resultados de Stafford Smith e Abate (1981) mostram que o giro do ndcleo sujeito
a torcdo € menor quanto maior a inércia da viga lintél. Assim, pode-se confirmar que a
rotacdo seria minima para se¢des totalmente fechadas como da Figura 2.7(a) a seguir em

comparagdo com um nucleo com linteis, como na Figura 2.7(b).
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Figura 2.7. Nucleos rigidos: (a) fechado, e (b) parcialmente fechado.
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Fonte: Stafford Smith e Girgis (1986).

Uma alternativa aos ndcleos rigidos para prover contraventamento em diversas
direcdes simultaneamente, € o uso de paredes adicionais na dire¢cdo em que se demanda mais
rigidez. Paulay e Priestley (1992) alertam que estas podem ser vulneraveis a esforcos de
torcdo também, dependendo da geometria adotada.

Uma definicdo que ganha importancia neste tema é a do ponto chamado centro de
cisalhamento CC (conceito presente na teoria de resisténcia dos materiais): é o ponto, de uma
secdo transversal de um elemento de barra, no qual forcas transversais a barra provocam
apenas flexdo, e ndo provocam torcdo. A forca lateral que atua numa edificacdo alta pode ser
idealizada, de forma simplificada, como for¢a que atuam numa barra engastada na base:
supondo que o ponto de aplicacdo de tais forcas ndo coincida com o centro de cisalhamento
da barra, entdo ocorre torcao e flexao.

Paulay e Priestley (1992) apresentam a aplicacdo de tal conceito: na Figura 2.8, 0s
autores mostram as geometrias ruins frente a tor¢do nas situacdes (a), (b) e (c): nestas
geometrias, tor¢do em torno do ponto mostrado (CC) causa forgas resistivas nas paredes na
direcdo em que resisténcia da parede € a menor (eixo de menor inércia); enquanto as
geometrias estaveis (d), (e) e (f) apresentam um centro de cisalhamento em torno do qual o
momento de binario resistivo provocado por tor¢cdo ocorre em torno do eixo de maior inércia

das paredes.
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Figura 2.8. Exemplificacdo da estabilidade a tor¢do de composicdo de paredes.

(a) (b)

Sistemas instaveis

[a) (e) ()

Sistemas estaveis

Fonte: Paulay e Priestley (1992).
A posicao e orientacdo dos pilares-parede e para ndcleos de rigidez em planta deve
levar tais possibilidades em conta, naturalmente o engenheiro responsavel € quem deve

sugeri-las, buscando um aproveitamento 6timo.

2.3 DUCTILIDADE, PONTO DE ESCOAMENTO E CURVA BACKBONE

Uma definicdo relevante é do comportamento fragil e ductil. Estruturas sdo ditas
frageis se, ao serem sujeitas a esforcos até a falha, apresentam subita perda de capacidade
portante apOs o pico de resisténcia, enquanto as ditas dicteis mantém a capacidade portante
enguanto desenvolve deformac@es bastante pronunciadas, explica Guo (2014).

A ductilidade é uma propriedade muito interessante para a estrutura. Estruturas ducteis
possuem falha lenta com sinais evidentes, portanto mais confiaveis, possuem maior
capacidade de redistribui¢do, o que aumenta a capacidade portante da estrutura e estruturas
ducteis possuem maior capacidade de absorcdo de energia, que é excelente em caso de sismo
e outros esforgos dindmicos (GUO, 2014).

Nos estudos apresentados, em geral busca-se um comportamento adequado frente as
solicitacGes laterais, que sdo o vento e o sismo. Porém o enfoque dos trabalhos é bem maior
para este. Assim, a maior parte dos ensaios e modelos buscam relag6es adequadas frente a
solicitac@es ciclicas e ductilidade, como mostram os resultados dos ensaios de Kabeyasawa et
al (1983), Thomsen 1V e Wallace (1995), Dazio et al (2000), lle e Reynouard (2005).

Paulay e Priestley (1992) descrevem o projeto de estruturas de concreto armado e
estruturas de alvenaria frente a acBes do sismo. O calculo frente a acOes estticas possui

métodos muito confidveis, e embora exista quem analise solicita¢cbes frente ao sismo de
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maneira a uma carga estatica equivalente, deve-se levar em conta que o sismo induz agdes
dindmicas, e estd mais ligado a deslocamentos impostos na estrutura do que forcas aplicadas a
esta.

Para que tais deslocamentos impostos ocorram na estrutura, € necessario que esta
possua a ductilidade para tal, além de capacidade resistente. Segundo Paulay e Priestley
(1992) ductilidade é a propriedade mais importante para a estrutura quanto ao seu
comportamento durante um terremoto, e descrevem que ductilidade é a capacidade da
estrutura manter a resisténcia conforme deforma. Isso acarreta que estruturas ducteis possuem
capacidade de absorver grandes deformac6es e absorver muita energia em histerese.

Embora muitas vezes a ductilidade é analisada como um conceito qualitativo, neste
trabalho € interessante quantifica-la. Para isso, calcula-se a ductilidade p como a relagdo a
equacdo (2.1) seguinte, que relaciona os deslocamentos A numa certa situagdo em relagdo ao

deslocamento de inicio do escoamento Ay:
A
u= , (2.1)

E possivel calcular a ductilidade quanto a deslocamentos A, deformagdes e curvaturas.
Entretanto, o ponto de escoamento deve ser conhecido.

Ao analisar a relacéo tensdo-deformacdo de um material elasto-plastico ideal, o ponto
de escoamento é facilmente fixado. Porém, quantificar o deslocamento considerado como de
escoamento numa estrutura complexa ou em ensaios com instrumentagdo limitada pode ser
bastante desafiador, principalmente em ensaios de estruturas em concreto armado (PARK,
1989).

Ao comparar resultados experimentais e anélises numéricas, é importante confrontar
situacBes analogas, portanto adota-se aqui a mesma definicdo de inicio de escoamento para
ambos. A defini¢ao adotada para deslocamento de escoamento Ay Segue as recomendacdes de
Park (1989), em que faz-se a linha secante entre a origem e o ponto de forca He, que é o ponto
de inicio de escoamento ou 75% da for¢ca méxima; tal linha secante percorre até a linha
horizontal que tangencia o topo, e uma projecéo vertical para baixo encontra a curva forga-
deslocamento, em que o ponto obtido é o ponto de escoamento. Tal conceito é ilustrado na

Figura 2.9.



41

Figura 2.9. Interpretacdo grafica do ponto de escoamento.

Forca ultima
‘ / ¢
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Fonte: PARK, 1989.

Aqui adota-se He como 75% da forca maxima, pois nos experimentos é dificil
determinar com exatiddo o momento do primeiro escoamento. Park (1989) ainda sugere
outras trés definicdes para o ponto de escoamento. O motivo de optar por esta € pela
referéncia julga-la mais apropriada para estruturas de concreto armado. O ponto admitido
como de escoamento fica como funcao da forca méxima da estrutura também.

Simulagdes computacionais podem ser mais criteriosas, pois sabe-se o valor de tensdes
e deformacdes de cada ponto de integracdo e a cada incremento de carga da analise. Portanto,
nas analises numeéricas é bastante acessivel identificar o inicio da plastificacdo em qualquer
ponto da armadura. No caso de analise experimental isso é mais dificil, pois para monitorar as
grandezas, é necessario instalar instrumentacdo adequada, que acresce no custo e deve ser
suave a fim de ndo prejudicar os resultados obtidos. Assim, o critério adotado é aplicavel a
ambas.

Um outro conceito aplicado a curvas forca por deslocamento no topo de paredes
estruturais é o de curva backbone, que € o tracado de uma envoltéria nas curvas obtidas. 1sso é
interessante, pois muitos ensaios sdao ciclicos e geram gréaficos com curvas demasiadas,
podendo ser dificil distingui-las entre si e discutir os resultados. A curva backbone é uma
maneira de apresenta-los com certa limpidez.

Por definicéo, ela é tracada ao tomar o ponto em comum da curva de carregamento e
da curva de descarregamento para cada ciclo. Lembrando que a curva backbone é condensada
do resultado ciclico, e ambos sdo dependentes do protocolo de carregamento adotado
(ASCE/SEI 41-13).

Uma vantagem de se usar uma curva apenas é facilitar a comparacéo entre pontos de

interesse, levando a comparagdes quantitativas entre variaveis.
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24 PAREDES CURTAS E ESBELTASE DEFORMAQAO POR CISALHAMENTO
Como consta na secdo 2.1 e na Figura 2.4, uma classificacdo dada as paredes diz
respeito a suas duas maiores dimensoes: altura h,, e largura l,, cujo quociente é chamado
relacdo de aspecto. Paredes com relacdo de aspecto menor que 2 sdo mais vulneraveis as
solicitacBes do esforcos cortantes em detrimento as solicitagdes momento fletor. Tais paredes
sdo chamadas curtas. (PAULAY; PRIESTLEY, 1992, WIGHT; MACGREGOR, 2009).
Enquanto paredes com relacdo de aspecto maior que 4 estdo mais vulneraveis a flexao,
e tais paredes sdo chamadas esbeltas. (PAULAY; PRIESTLEY, 1992, WIGHT;
MACGREGOR, 2009). O comportamento diante de esforcos ciclicos € mostrado na Figura

2.10 na situagdo em que a flexdo é mais relevante que o cisalhamento.
Figura 2.10. Resultado em Forga x deslocamento do ensaio da parede B5.

28
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// A AW/ Yfee-—edt L-120
‘Escoamento total

~=-160

Esmagamento da alma

Fonte: Oesterle et al (1976).
A situacdo oposta, em que cisalhamento é mais relevante que flexdo, & mostrada na
Figura 2.11 a seguir. A reducdo na resisténcia e energia dissipada a cada ciclo é muito

prejudicial ao comportamento estrutural.
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Figura 2.11. Resultado de teste em que uma parede estrutural tem o comportamento limitado
pelo esforgo cortante.

(Deflexdo/Altura) 10-2
- 1 H

Deflexéo (mm)

Fonte: Paulay e Priestley (1992).

Apesar de ser preferivel que os elementos estejam sujeitos a ruptura ductil, é inevitavel
que se use paredes curtas, que sdo bastante vulneraveis a falha por esforco cortante. 1sso
ocorre devido a grande contribuicdo a inércia dos mesmos, especialmente para os pavimentos
inferiores de edificacOes de grande altura.

Tal analise ndo deve ser confundida com a esbeltez A, que é proporcional a relagdo
altura e espessura. Enquanto a relacdo de aspecto relaciona altura e largura da parede.

Conforme a relacdo de aspecto diminui, as deformacdes de cisalhamento ganham
importancia, porém os modelos analiticos de barra tradicionais ndo as levam em consideracéo.
Modelos mais recentes apresentam solucfes para considerar deformacfes de cisalhamento,
por exemplo, com uso de molas na horizontal, como no modelo de Kabeyasawa et al (1983).

H& modelos bastante sofisticados que discretizam a parede como uma malha de
elementos bidimensionais, que consideram deslocamentos e deformacdes do cisalhamento. E
uma maneira mais aprimorada de se considerar tais deformaces, porém requer maior esforgo
para elaboracdo do modelo, que requer mais pardmetros para relacdo constitutiva, e cujo
calculo pode requerer mais processamento de dados ou tempo de processamento.

Beyer, Dazio e Priestley (2011) fazem uma comparacdo com 34 paredes ensaiadas
pela bibliografia e calculam o comportamento frente ao cisalhamento usando o quociente dos
deslocamentos devidos ao cisalhamento pelos deslocamentos devidos a flexdo As/Af. Em
resumo, relatam que tal relacdo é constante desde que o mecanismo de transmissdo de
esforgos cortantes ndo seja afetado, isto é, ndo haja esmagamento da diagonal comprimida e
os estribos mantenham a rigidez, além de né@o ocorrer falha abrasiva na fissura diante de acao
ciclica.

Tal abordagem ¢é interessante, pois as deformacdes oriundas do cisalhamento também

possuem n&o linearidades, e ao relacionar suas variagdes, pode-se calcular o mais complexo a
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partir do mais simples, respectivamente, 4s e Af. Beyer, Dazio e Priestley (2011) também
relatam que 4s/4f ou é constante ou aumenta, o que destaca a importancia de seu célculo.

Também é relevante conceituar o efeito shear lag, que ocorre em tabuleiros de pontes,
tubos, paredes e nacleos estruturais. Em secdes fechadas, como da Figura 2.12, pela hipotese
de Bernoulli-Euler as deformacfes na alma sdo lineares e na mesa sdo constantes , isto e,
pontos equidistantes da linha-neutra apresentam a mesma deformacdo. Porém esse modelo
ndo reproduz bem a realidade, pois pontos da mesa afastados do vértice sdo menos
deformados do que as extremidades (KWAN, 1996).

Figura 2.12. Deformacdes distorcidas pelo efeito Shear Lag.

mesa alma mesa alma

P sl

Fonte: Kwan (1996).
Na formulacdo padrdo, os elementos de barra ndo consideram o shear lag de maneira

direta, porém podem ser implementados usando teorias adequadas (WAUGH, 2012),
enquanto os elementos finitos de casca e solidos possuem essa capacidade inerente a sua
formulacéo (KWAN, 1996).

2.5 LINTEIS OU VIGAS DE ACOPLAMENTO

Lintéis sdo definidos como “vigas que contraventam os ndcleos internamente ou entre
si” (BECKER, 1989, p.3). Os lintéis estdo presentes na estrutura, pois € muitissimo frequente
que sejam previstas aberturas nas paredes, sendo que se as aberturas seguirem um padrao
(PAULAY; PRIESTLEY, 1975). Essas vigas melhoram muito o comportamento da
edificacdo como um todo. Prever sua rigidez é essencial para conhecer o comportamento da
edificacdo (WALLACE, 2007).

Imaginando inicialmente duas ou mais paredes distintas, porém vinculadas apenas por
diafragma rigido, a laje do pavimento, as paredes compartilham os esforcos laterais aplicados

na estrutura. Porém, se a vinculagdo apenas uniformizar os deslocamentos horizontais, frente
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as forcas laterais as paredes apresentam apenas momentos fletores isolados. O modelo desta
estrutura é exemplificado na Figura 2.5(a) (WIGHT; MACGREGOR, 2009).

Neste caso em que existem apenas barras articuladas ligando as paredes, cada estrutura
apresenta momento fletor proporcional a sua respectiva inércia a flexdo. Wight e MacGregor
(2009) explanam de maneira bastante didatica: imaginando forcas laterais atuando duas
paredes W1 e W2 com momentos de inércia ly; e I, respectivamente: se as forgas laterais
provocam o momento na base devido as forcas laterais My, 0 momento fletor na base da
parede W1 M, é dado pela equacdo (2.2), o momento na base da parede W2 M, pela
equacéo (2.3); e naturalmente a soma destes momentos resulta no momento Mg, como escreve
(2.4).

Iy
M,, =M, ——— 2.2
My, = My IW—Z (2.3)
v le + 1w2
My = My, + M4 (2.4)

Mo também conhecido como momento de tombamento pela NBR 6118/2014, pela
norma canadense CSA A23.3-04, por Paulay e Priestley (1992).

Numa outra abordagem, existe também a condicdo em que existem vigas lintel com
rigidez a flexdo consideravel. Devido a flexdo na viga lintel (e portanto, a rigidez a flexao),
esta transmite esforcos cortantes entre as paredes, como indica a Figura 2.5(b).

(Sugestdo: A figura 2.5 ficou maior longe, sera que devo repeti-la?)

Novamente, o exemplo de Wight e MacGregor (2009) esclarecem didaticamente, a
ocorréncia de forgas cortantes na viga lintel provoca esfor¢os axiais nas paredes. Somando
cada componente de forca cortante de cada viga Vy;, obtém-se o esforco de compressao Co,

que € igual ao de tracdo To. O momento Mg € dado por (2.5).

My =M, +M,, +T,-¥ (2.5)

Quanto maior a rigidez da viga lintel, maior o esforco cortante no lintel, maior o valor
da forca axial na base da parede Ty = Cp, € menor o valor de momento My, € My, € menor
sera o deslocamento lateral. Inclusive, se as vigas forem rigidas, as paredes funcionam como
uma sé (WIGHT; MACGREGOR, 2009).

Ainda com este enfoque, Paulay e Priestley (1992) apresentam um parametro de
acomplamento A, que € dado por Ty ¢/ My, isto é, A contabiliza a contribuicdo das forcas
axiais em relacdo ao momento de tombamento M,. Os autores sugerem que se A>0,33 pode-

se assumir que as paredes se comportamento com uma Unica barra engastada. A medida que,



46

se A<0,33 é melhor propor um modelo em que s&o paredes separadas, com componentes de
forgas axiais.

Na abordagem da norma canadense CSA A23.3-04: sdo definidas como paredes
acopladas (ou no original, coupled shear walls) aquelas em que pelo menos 66% do momento
de tombamento My € balanceado pela estrutura em forma das forcas axiais To = Co; enquanto
paredes em que menos de 66% do momento M, é balanceado por Ty = Cy sdo as paredes
parcialmente acopladas (partially coupled shear walls).

Quanto maior a rigidez a flexdo do lintel, maior a forca cortante do mesmo, e
consequentemente, maior a forga axial transmitida entre as paredes conectadas. Para o valor
de rigidez a flexdo considerada no modelo, Wallace (2007) sugere 0,15 e 0,25 da rigidez a
flex&o bruta da secdo Ely.

Na Figura 2.13, Wight e MacGregor 2009 apresentam um grafico que relaciona a
rigidez do lintel, exposto pela relagéo altura/véo hp/l, com o momento fletor de duas paredes
coplanares, mas considerando a parede da esquerda com o dobro da inércia da parede da

direita.
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Figura 2.13. Influéncia da rigidez dos lintéis nos esforcos dos pilares-parede em sequencia.
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Fonte: Esquerda: Wight e Macgregor (2009), Direita: Santhakumar (1974)" apud Wight e
Macgregor (2009).

2.6 DIRETRIZES DAS NORMAS BRASILEIRAS

A ABNT NBR 6118:2014 é a norma de estruturas de concreto armado e protendido, e
é a principal para o presente estudo, com recomendacfes para pilares e também pilares-
parede. Outra norma que aborda paredes de concreto armado ¢ a ABNT NBR 16055:2012 que
trata de paredes com relacdo entre largura e espessura maior que dez e cujo foco € no sistema
construtivo e recomendacdes gerais. Esta norma recomenda que o projeto dos elementos seja
orientado sob a ABNT NBR 6118:2007, que é a norma antecessora a ABNT NBR 6118:2014.

Pilar-parede é definido como um elemento de superficie ou associacdo dos mesmos,
em que sua menor dimensdo é 5 vezes menor que a maior dimensdo da secdo transversal,
segundo a norma brasileira de estruturas de concreto ABNT NBR 6118:2014:

Esta sugere que os pilares ndo tenham menor dimensdo com menos de 19cm. A secéo
ndo deve ter area menor a 360cm2. Pode-se adotar uma se¢do entre 19cm e 14cm, ao

multiplicar os esforgos solicitantes por um coeficiente de ponderacdo y, para considerar o

“SANTHAKUMAR, A. R. The ductility of coupled shear walls. Tese (Doutorado em Engenharia Civil).
Universidade de Canterbury, Christchurch, Nova Zelandia, 1974.
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aumento da probabilidade de desvios relativos na construcao, cujos valores constam na Tabela
2.1
Tabela 2.1. Valores do coeficiente y, em funcdo da menor largur de pilares e pilares-parede.

bm)| >19 | 18 17 16 15 14

Yn 1,00 1,05 1,10 1,15 1,20 1,25
Fonte: ABNT NBR 6118:2014.

Na secdo 14.4 da norma brasileira de estruturas de concreto constam defini¢cdes dos
elementos estruturais. Pilares sdo classificados como “elementos lineares de eixo reto,
usualmente dispostos na vertical, em que as forcas normais de compressdao Ssdo
preponderantes” (ABNT NBR 6118, 2014, p. 84); ja a definicdo de pilares-parede é:

Elementos de superificie plana ou cilindrica, usualmente na vertical e
submetidos preponderantemente a compressdo. Podem ser compostos por
uma ou mais superficies associadas. Para que se tenha um pilar-parede, em
alguma dessas superficies a menor dimensdo deve ser menor que 1/5 da
maior, ambas consideradas na secdo transversal do elemento. (ABNT NBR
6118, 2014, p. 84)

Segundo o mesmo documento, na secdo 14.8, para vigas-parede e pilares-parede,
recomenda-se realizar andlise linear ou ndo linear. Os métodos de andlise recomendados:
diferencas finitas, elementos finitos ou elementos de contorno, ou ainda outro procedimento
numérico adequado. Ja para considerar o elemento no sistema estrutural, devem ser
consideradas as deformagdes por cisalhamento, e a redugdo da rigidez a flex&o.

Na secdo 15.4.1 a norma define 0 que sdo efeitos de segunda ordem localizados: em
paredes simples ou compostas, a ndo retilineidade de uma regido especifica da secédo
transversal significa que tal regido esta sujeita a um efeito de segunda ordem maior — que esta

sujeita a um efeito de segunda ordem localizado, como mostra a Figura 2.14.
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Figura 2.14. Efeitos de segunda ordem localizados em pilares-parede.

FAVAVAY

22 ordem

. -
22 ordem localizado

localizado \

Fonte: ABNT NBR 6118:2014.

A norma recomenda métodos mais refinados para se estimar os efeitos citados
conforme o elemento estrutural se torna mais esbelto, o que é reforcado pela bibliografia,
Fusco (1981) cita que pecas robustas tém efeitos de segunda ordem despreziveis, no geral.

Portanto, a complexidade da andlise cresce com a esbeltez da barra, assim como
sugere a Tabela 2.2. Além do apresentado na tabela, outras consideracdes sdo relevantes: i)
para pilares com esbeltez menor que A, Nd0 é necessario considerar efeitos de segunda
ordem; ii) Pilares com esbeltez maior que 200 sdo permitidos apenas se a forca axial for
inferior a 10% de A f.q; iii) Pilares com esbeltez entre 140 e 200 tem seus valores de esforcos
solicitantes majorados; iv)

Tabela 2.2. Exigéncias minimas de célculo para pilares segundo ABNT NBR 6118:2014.

Determinagdo dos efeitos locais de segunda ordem
Métodos aproximados
Esbeltez A Pilar-padréo Momento Pilar-padrdo | Pilar-padréo para | pétodo | Fluéncia
com majorado com | acoplado a se¢do retangular Geral
curvatura rigidez x diagramas | submetidos a flexdo
aproximada aproximada M, N, 1/r composta obliqua

140 <1 <200 Né&o Né&o Né&o Néao Sim Sim
90 <A <140 Né&o Né&o Sim Néo Sim Sim

AM<A<90 Sim Sim Sim Sim Sim Nao

Como citados, h& varios métodos para avaliar os esforgos de segunda-ordem em

barras. Sem divida, o mais abrangente é o Método Geral. Resumidamente, a barra é dividida
em varios elementos, e cada nd é avaliado segundo os esforcos atuantes, e a partir destes,
propde-se um comportamento para a barra, formulado a partir das teorias de deflexdo em
barras.

Porém, a atuacdo de cargas num sistema deslocado acarreta em solicitacGes diferentes,

portanto a barra deve ser avaliada novamente levando em conta essas solicitacbes imprevistas
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na avaliacdo anterior. Novamente, chega-se a outras deformagfes — cujas solicitacOes
resultantes também ndo foram levadas em conta na avaliagdo anterior. Logo, o método é
aplicado vérias vezes até que se obtenha convergéncia num comportamento esperado.

Os outros métodos sdo variagdes do método pilar-padrdo. Cada método tem certas
particularidades, porém todas derivam da consideracdo essencial do pilar-padrdo: a forma da
curva da barra consiste numa curva senoidal. O método é bastante difundido e seu uso é
permitido pela norma brasileira de estruturas de concreto numa variedade grande de situacoes,
sendo a mais abrangente dessas abordagens a do “Método do pilar-padrdo acoplado a
diagramas M, N, 1/r”, permitindo avaliar barras com esbeltez de até 140. Porém, o método
considerado mais preciso sem ddvida é o Método Geral, que é o alvo inicial do presente
trabalho.

Ademais, a partir de certo limite de esbeltez, a norma brasileira de estruturas de
concreto armado também sugere que se considere a fluéncia, também chamada de deformacéo
lenta. A fluéncia do concreto é definida por Neville (2016) como um acréscimo na
deformacdo sob uma tensdo constante. Tal efeito torna-se importante nos pilares pois as
deformacgdes na peca sdo relacionados aos efeitos de segunda ordem, e portanto também
ganham importancia para certo indice de esbeltez da peca.

Inicialmente, adota-se a consideragdo da norma ABNT NBR 6118:2014 em sua Se¢éo
15.8.4: para pilares com A > 90, a fluéncia obrigatoriamente deve ser considerada. A norma
sugere uma maneira simples de considera-la para pilares: adotando-se um valor adicional de
excentricidade, que deverd aumentar inclusive os efeitos de segunda-ordem, com uma
equacéo de aplicagéo direta.

Franca (1991) sugere que a fluéncia pode ser considerada alterando a relagcdo tensao-
deformacdo adotada, multiplicando as deformacdes por um fator que considere as
consequéncias da fluéncia. Isso permite que se utilize outra consideracdo da norma brasileira
de concreto armado sobre fluéncia, a que consta no anexo A, item A.2.2.

Segundo a norma brasileira de estruturas de concreto, as ndo linearidades podem ser
levadas em conta estabelecendo uma relagdo momento x curvatura (M x 1/r), constante para
um valor de forga axial N constante.

A néo linearidade geométrica é referente a influencia dos deslocamentos no momento
solicitante total, conhecido como efeito de segunda ordem, como apresentado por Fusco
(1981) e Francga (1991), e singularmente por Corréa (1991). O topico € tratado na se¢do que

trata da analise dos efeitos de segunda ordem.
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A ndo linearidade fisica indica que ndo ha proporcionalidade entre tensdo e
deformacéo para o material em questéo, trata-se do concreto, que ndo se enquadra na Lei de
Hooke.

A secdo 15.9 diz respeito a consideracao da instabilidade e consideracdo de efeitos de
segunda-ordem de pilares-parede. A norma sugere que estes sejam incluidos no conjunto
estrutural como elementos lineares (isto €, elementos de barra) desde que sua secdo
transversal seja assegurada por travamentos. A analise de efeitos locais deve ser feita segundo
a secdo 15.8, que € a mesma secdo que trata dos efeitos locais de pilares.

Na secdo 15.9.2 constam diretrizes para se dispensar analise de efeitos localizados de
segunda ordem. Isso considera as vinculagdes de cada plano de pilares-parede que compdem
0 nucleo. Cada um é considerado separadamente, em relacdo a suas medidas e suas
vinculagdes. As diretrizes para calculo do comprimento equivalente constam na Figura 2.15,

na sequéncia. Pilares-parede cujas bordas laterais estdo vinculadas estdo mais protegidos de

instabilidade.
Figura 2.15. Comprimento equivalente (.
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Fonte: ABNT NBR 6118:2014 e ABNT NBR 16055:2012.
Outra consideracdo possivel para os projetistas seguindo a norma brasileira de
estruturas de concreto € um processo simplificado. Este s60 é recomendado caso cada

superficie plana que compde o conjunto tenha esbeltez limitada a 90.
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Divide-se cada plano em faixas de largura aj, e cada faixa é estudada como um pilar
isolado, submetido aos esforgos que constam como na Figura 2.16. O texto sugere que 0S
esforcos resultantes por faixa sdo: momento no plano de menor inércia da parede e forca
axial. Embora na figura haja uma variacdo linear no esforco ng, que sugere ocorréncia de
momento fletor na direcdo de maior inércia, tal momento fletor seria desprezado nesta
consideracao.

Figura 2.16. Avaliagédo aproximada do efeito de segunda ordem localizado.
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Fonte: ABNT NBR 6118:2014.

a; . € a largura da faixa i; equivale a 3h, e tem valor maximo de 100cm;

N; : é a forca normal da faixa i, calculada a partir de nq (x), confirme a figura Figura
2.16(b), ou a Figura 15.5 da ABNT NBR 6118:2014.

M1gmin : tem o significado e o valor estabelecidos na se¢do 11.3.3.4.3 da ABNT NBR
6118:2014, mas de maneira sucinta, é dado por Nd (0,015 + 0,03h), e leva em conta as
imperfeicgdes locais.

Myiq : € 0 momento fletor da faixa i; dado pelo produto Myig = M1yq &;;

Mayq € h : sdo definidos na Figura 2.16 ou a Figura 15.5 da ABNT NBR 6118:2014.

E finalmente, a norma recomenda que o efeito localizado de segunda ordem em torno
da menor dimensdo de cada faixa que compde o pilar-parede seja incorporado ao efeito local

de segunda ordem de um pilar-parede equivalente a faixa.



53

2.7 INSTABILIDADE DO PILAR-PAREDE

Os trabalhos abordam instabilidade global e local de maneiras distintas, que varia
segundo o autor. Portanto é pertinente que a nomenclatura adotada para a instabilidade seja
fixada. Neste contexto, adota-se para o presente trabalho a mesma de Carvalho e Pinheiro
(2013), que € ilustrada na Figura 2.17.

Figura 2.17. Esquema estrutural de um edificio alto: 1) perspectiva esquematica; 2) estrutura
verticalmente indeformada; 3) edificacdo sujeita a instabilidade global; 4) instabilidade local
dos pilares centrais inferiores.
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Fonte: Carvalho e Pinheiro (2013).

Porém existe divergéncia na nomenclatura utilizada por diferentes autores: segundo
Rosso, Almeida e Beyer (2016), um efeito global ocorre ao se aplicar esforcos numa parede
na direcdo de maior inércia e obter deformacdes em torno da menor inércia; ja um efeito local
é a flambagem de uma barra da armadura longitudinal no espaco entre dois estribos. Na
presente tese, esta instabilidade da armadura longitudinal entre dois estribos é identificada por
instabilidade localizada.

Rosso, Almeida e Beyer (2016) explicam que instabilidades locais e localizadas
influenciam-se mutuamente, citando como exemplo: i) flambagem da armadura pode ocorrer
devido a instabilidade em torno do plano de menor inércia da parede; ii) efeitos que causam
variagfes assimétricas na inércia parede mais vulneravel a flambagem local, como
instabilidade da armadura longitudinal, esmagamento do concreto, fissuracdo e escoamento da
armadura. Na referéncia, utiliza-se outra nomenclatura.

Tal abordagem de instabilidade em torno do eixo de menor inércia para pilares-parede
¢ explicada e analisada por Paulay e Priestley (1993). Os autores sugerem que, Nno
comportamento ciclico, a variavel decisiva para determinar a ocorréncia ou ndo da

instabilidade citada € a deformacdo de tracdo na armadura, que em seguida € comprimida.
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O mecanismo ocorre em fases. Inicialmente deve-se ter em mente que a ductilidade da
parede € relativamente grande, como é requerido no projeto frente a sismos. Uma parede
sujeita a momentos fletores em torno do eixo de maior inércia, apresenta uma borda
comprimida e a borda oposta tracionada.

A extremidade tracionada da parede é ilustrada na Figura 2.18(a). As tensdes de tracéo
podem ser tais que provoquem abertura de fissuras. As fissuras formadas neste tipo de esforgo
sdo quase horizontais. Durante o descarregamento, as fissuras tem tendéncia de se fecharem,
porém as deformacdes das barras tracionadas podem ser plasticas, o que impede as fissuras de
se fecharem completamente. Até que as fissuras se fechem, apenas a armadura resiste a uma
eventual compressao provocada neste trecho da parede. (PAULAY; PRIESTLEY, 1993)

Ao ocorrerem tensbes de compressao nesta mesma borda da parede, é inevitavel que
as forcas em cada face sejam diferentes, levando a forca de compresséo a certa excentricidade
em relagdo ao centroide das barras da armadura, como na Figura 2.18(b). A barra mais
préxima da forca resultante de compressdo dever4 escoar primeiro, em compressao.
(PAULAY; PRIESTLEY, 1993).

Na sequéncia, as forcas de compressdo devem fechar a fissura neste lado da secéo,
visto que ha deformacOes de compressdo maiores. Enquanto tal fissura ndo se fecha, a
curvatura deve aumentar substancialmente, visto que a rigidez da barra escoando é minima
comparada ao conjunto, e a barra do lado oposto ndo chegou ao escoamento e possui maior
rigidez. (PAULAY; PRIESTLEY, 1993).

Figura 2.18. Deformagdes que levam a flambagem em torno do eixo de menor inércia.

Fonte: Paulay e Priestley (1992).
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Neste estagio, a barra da face que ndo escoou na compressao inicialmente ainda néo
chegou ao escoamento. Seguindo a aplicacdo de compresséo, pode ocorrer: i) Diante de
pequena abertura de fissura, o deslocamento lateral 6 da Figura 2.18(b) é pequeno. A fissura
se fecha em toda a largura da parede, que permanece estavel; ii) A abertura de fissura é
grande, ¢ o momento dado por M=6C no setor de parede com comprimento efetivo de
flambagem €y pode causar instabilidade em torno do plano de menor inércia antes do
fechamento das fissuras, e ao ndo fecha-las, ndo retornar a parede sua capacidade portante
total, que depende do concreto. (PAULAY; PRIESTLEY, 1993).

Os autores apresentam tal raciocinio para paredes com armadura simétrica, e ainda
para armadura em apenas uma camada, que € mais caracteristico de paredes bastante finas.

Rosso, Almeida e Beyer (2016) apresentam na Figura 2.19 a seguir a instabilidade
local (ou localizada, pela norma ABNT NBR 6118:2014).

Figura 2.19. Instabilidade com deslocamento em torno do menor eixo de inércia.
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Fonte: Rosso, Almeida e Beyer (2016).

H& estudos recentes que aprimoram tal abordagem, trazendo recomendacfes sobre
qual a dimensao a ser considerada como comprimento de flambagem lo, largura de flambagem
l,, a serem considerados no calculo, por exemplo o trabalho de Rosso, Almeida e Beyer
(2016).

2.8 ESTUDOS EXPERIMENTAIS DE PAREDES ESTRUTURAIS
Os testes em paredes estruturais em geral sdo para solicitagdes ciclicas, simulando
efeitos sismicos. Este enfoque foge da abordagem padrdo brasileira, em que as solicitacdes

laterais, em geral, sdo focadas principalmente no vento.
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Os resultados experimentais de diversos pilares-parede constam na base de ensaios em
Pilares-parede da NEEShub, uma plataforma online com intuito de pesquisa e colaboracéo
entre pesquisadores.

Inicialmente, procura-se problemas monotdnicos, que consistem no estudo de
interesse. A analise ciclica requer relagBes constitutivas mais robustas para levar em conta
efeitos de histerese e deformagdes residuais. Ao fixar os parametros das relagGes constitutivas
usando problemas monotdnicos, é possivel realizar simulacdes comparadas a problemas
ciclicos e calibrar os parametros focados em tal comportamento, entretanto tal calibracdo foge
do escopo deste trabalho.

Os resultados experimentais advindos possuem instrumentacdo diversa. Todavia, em
todos sdo monitoradas a forca e deslocamento de topo da parede. Além destes, ha certa
variacdo na resposta informada. Outras informacgdes comuns sdo deformacBes em pontos de
interesse, principalmente para identificar a parcela do deslocamento provocado pelo esforgo
cortante no topo da parede. Ou ainda deformacGes nas se¢fes proximas a base, regido mais
solicitada do protétipo.

Para calcular o deslocamento devido ao esfor¢o cortante mencionado, observa-se seu
valor médio numa certa regido. Tal abordagem ¢ aceita por diveros autores, como Thomsen
IV e Wallace (1995); Dazio, Wenk e Bachmann (1999); Massone e Wallace (2004); e Beyer,
Dazio e Priestley (2007). As abordagens convergem ao calcular a distor¢do por cisalhamento,
aplicando instrumentacao tal que forneca valores para as variaveis da Figura 2.20.

Figura 2.20. Método apresentado por Hiraishi (1984) para calculo dos deslocamentos devido a
esforcos cortantes, as diagonais se deslocam devido: (a) deformaces por esforco cortante; (b)
deformacgdes por flexao; (c) alongamento vertical e horizontal.
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Fonte: Beyer, Dazio e Priestley (2007).
A partir de tais variaveis, calcula-se que a distor¢do por cisalhamento média y € dada
pela equagéo (2.6).
d

= 57 (81=8;) — (@ = 0,50 (2.6)

14
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Em que 6 € a rotacdo no topo do painel, e o € um parametro relativo a distribuicdo de
curvatura, respectivamente nas equacdes (2.7) e (2.8) . (BEYER; DAZIO; PRIESTLEY,
2007).

h
0= d 2.7
fz 0@z 2.7)
_ L, 0@dz 28)
-z

Em que ¢ ¢ o valor da curvatura (geralmente, exposto por 1/r em trabalhos nacionais),
que varia ao longo do eixo da parede. Assim, € visivel que 0 é a rotacdo do topo em relagdo a
base do painel.

E possivel estimar valores tedricos de o com base em diagramas momento curvatura.

O célculo da relagao entre o deslocamento provocado por esfor¢o cortante As pelo
deslocamento provocado pela flexdo Ar € bastante visado. Isso pois permite avaliar o quanto
considerar as deformacdes por tensdo de cisalhamento sdo relevantes para o elemento em
questao.

Dos experimentos de interesse, da vasta gama de possibilidades da bibliografia,
escolheu-se os ensaios realizados por Ghorbani-Renani et al (2009), por serem bem
instrumentados, simulares situacdes reais e também apresentar uma amostra em escala, o que
permite validar o modelo para dimensGes menores, e principalmente devido ao esfor¢o
monoténico, que € exatamente 0 modelo de interesse.

O estudo de Lefas, Kotsovos e Ambraseys (1990) € eleito para modelagem e
simulacéo pelo mesmo motivo, isto é, rotina de carregamento monotdnica em certas amostras.
Este possui grande variabilidade de dimensdes e forca axial aplicada, que sdo outras
vantagens de aborda-lo.

O trabalho de Dazio, Beyer e Bachmann (2009) também ¢é utilizado para calibracéo.
No trabalho sdo abordadas 6 paredes, alterando principalmente a armadura longitudinal e de
confinamento. E bastante rico em instrumentacdo e os autores disponibilizam os dados

completos além de relatérios detalhados.

2.8.1 Ensaio monotoénico: Ghorbani-Renani et al (2009)

A descricdo destes ensaios consta principalmente no artigo dos pesquisadores
Ghorbani-Renani et al (2009) e na tese Ghorbanirenani (2010). O artigo pretende verificar se
testes em escala reduzida conseguem reproduzir efeitos complexos que ocorrem em paredes

de dimens®es reais, como o0 deslizamento da base e deformagbes complexas provocadas pelo
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esforco cortante. As amostras foram idealizadas a partir de uma parede de referéncia de um
edificio real. A Figura 2.21 apresenta as paredes consideradas pela pesquisa de origem.
Figura 2.21. Paredes estudadas na referéncia.
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Fonte: Ghorbani-Renani et al (2009).

Das paredes apresentadas na Figura 2.21, a parede “a” ¢ utilizada apenas como
referéncia, as paredes “b” e “c” sdo chamadas respectivamente de Al e Bl e sdo executadas
para ensaios monotdnicos e ciclicos. A secdo transversal que apresenta a armadura destas
paredes consta na Figura 2.22.

Figura 2.22. Secdo transversal e armadura das paredes ensaiadas.
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Fonte: Ghorbani-Renani et al (2009).
Como o trabalho adota a norma canadense de concreto CSA-A23.3-04, supde que ao
citar a resisténcia do concreto, trata-se da resisténcia média com corpo de prova cilindrico f’.

Em resumo, as propriedades dos materiais constam na Tabela 2.3.



Tabela 2.3. Caracterizacdo do concreto e aco utilizados nos ensaios.

2, Area fy

Parede (MPa) Armadura | Tamanho (mm?) (MPa) f, (MPa) £h £

Longitudinal 25M 500 437 626 0,01 | 0,146

Longitudinal 20M 300 412 579 0,022 | 0,17
AlIM 28,3 —

Longitudinal 15M 200 448 675

Horizontal 15M 200 452 671

Longitudinal #3 71 450 597 0,018 | 0,17
B1M 47,0 -

Horizontal #3 71 450 594

Fonte: Ghorbani-renani et al (2009) e Collins e Mitchell (1997).

Nestes ensaios ndo foram aplicadas forgas axiais no topo das paredes.
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Para a relacdo constitutiva do aco, parte-se do dados da Tabela 2.3. Para as barras de

15M, ndo consta a deformacéo &g, uma alternativa é considera-lo como o médio das outras

barras. Para 0 modulo de elasticidade, adota-se 200 GPa para todas as barras. A tensdo de

escoamento e maxima € indicada pelos autores, levando a relacdo bi linear. Adota-se como
area das barras: 15M, 200mmz; 20M, 300mmz; e 25M, 500mm?2 (COLLINS; MITCHELL,

1997).

Os autores apresentam resultados de ensaios ciclicos que foram feitos em paredes

idénticas, inclusive o concreto das paredes semelhantes é do mesmo lote de concretagem, seus

resultados sdo importantes para comparar ensaios monotbnicos e ciclicos. Os resultados

descritos por forca e deslocamento no topo para as paredes A1M e A2C estdo expressos na

Figura 2.23.
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Figura 2.23. Relagéo forca por deslocamento no topo das paredes A1IM e A2C.

Forca (kN)

B NNNMNWOS DO

PO 1D 1D 1O 1D

Nl

% N
fese

______

DD DO

Fonte: Ghorbani-Renani et al (2009).
As paredes B1IM e B2C sédo feitas em escala em relacdo a parede de referéncia, e
também possuem resultados respectivamente monotonicas e ciclicas. Os resultados em termos
de forca por deslocamento séo apresentados na Figura 2.24.

Figura 2.24. Relagéo forca por deslocamento no topo das paredes B1M e B2C.
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Fonte: Ghorbani-Renani et al (2009).
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2.8.2 Ensaio monotoénico: Lefas, Kotsovos e Ambraseys (1990)

Os ensaios apresentados pelos trabalhos de Lefas e Kotsovos (1990) e Lefas, Kotsovos
e Ambraseys (1990) apresentam os resultados de diversas paredes, variando medidas,
armaduras e forca axial em paredes de concreto armado. Alguns ensaios sdo monoténicos, que
sdo especialmente interessantes, pois permitem estudar o0s components ciclicos
separadamente, pos calibracdo do modelo monotdnico.

As paredes ensaiadas possuem relacdo de aspecto aproximada de 1 e 2.
Respectivamente, sdo as paredes de tipo I e II.

Para estudo, abordam-se as paredes SW11, SW12 e SW13, com relagéo de aspecto 1 e
as paredes SW21, SW22 e SW23, cuja relacdo de aspecto é 2.

O concreto utilizado nas amostras teve seu controle tecnolédgico realizado com ensaio
de compressao em cubos, que obtém valores de resisténcia compressiva do concreto distintas
a amostras cilindricas, que é o formato adotado como referéncia nesta tese. Assim, para
converter tais valores de resisténcia entre si, adota-se a equacdo (2.9), obtida

experimentalmente por Mansur e Islam (2002).

(fed1so = 1,01 - (f) p1s0x300 + 9,94 (2.9)
Sendo:

(few1so - resisténcia a compressao média em amostras cubicas com lado de 150mm.

(&) p150x300 - resisténeia a compressdo média em amostras cilindricas com diametro
de 150mm e altura de 300mm.

Neste trabalho se utiliza o resultado de trés paredes do tipo | e trés paredes do tipo II.

Entre as paredes o autor varia apenas a forca axial aplicada, mantendo constante a
armadura. O concreto de cada parede apresentou valores de resisténcia bastante dispersos. A
Figura 2.25 apresenta as paredes tipo |, que sdo mais robustas, que foi construida com
referéncia a relacdo de aspecto de 1,0, porém que equivale a 1,1 na pratica, devido ao

posicionamento da forca no ensaio.
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Figura 2.25. Geometria e armadura de paredes do tipo | (dimensées em mm).
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Fonte: Lefas, Kotsovos e Ambraseys (1990).
As paredes Il sdo ilustradas e tém sua armadura detalhada na Figura 2.26. Analogo as

paredes de tipo I, a relacdo de aspecto das paredes de tipo Il equivale a 2,12 devido a posi¢do

da forca horizontal na amostra.



Figura 2.26. Geometria e armadura de paredes do tipo Il (dimensdes em mm).
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A caracterizacdo do concreto € apresentada no artigo de origem e convertida pela

aplicacdo da equacdo (2.9). O ensaio foi realizando fixando-se a forca axial adimensional,

portanto a partir da resisténcia do concreto foram obtidos os valores de forca axial a serem

aplicados no ensaio. Tais informacdes constam na Tabela 2.4.
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Tabela 2.4. Resisténcia cubica e cilindrica do concreto a compresséo e forca axial nas paredes.

Parede | f', (MPa) | f'c (MPa) | Forca axial (kN)
SWi11 52,3 41.94 0

SW12 53,6 43.23 230
SW13 40,6 30.36 355
Sw21 42,8 32.53 0

SW22 50,6 40.26 182
SW23 47,8 37.49 343

A armadura também tem sua caracterizacdo apresentada e os resultados constam na
Tabela 2.5. O modulo de elasticidade equivale a 160 GPa, segundo os autores.

Tabela 2.5. Resisténcia ao escoamento e Gltima da armadura.

Tipo Resisténcia ao escoamento fy, (MPa) | Resisténcia Ultima fg, (MPa)
Barra de alta tensdo 8 mm 470 565
Barra de alta tenséo 6,25 mm 520 610
Barra de ago baixo carbono 4mm 420 490

Fonte: Lefas, Kotsovos e Ambraseys (1990).

2.8.3 Dazio, Wenk e Bachmann (1999); Dazio, Beyer e Bachmann (2009)

Trata-se do ensaio de seis paredes, WSH1 a WSH6. A geometria da secdo de concreto
é igual para todas as paredes, 15cm x 200cm e a altura de aplicagédo da forca lateral é de 4,56
metros, exceto pela parede WSH6, em que a forca lateral é aplicada na altura de 4,52 metros.
As secOes sdo detalhadas na Figura 2.27 e uma vista lateral mostrando os esforcos aplicados é

exposta na Figura 2.28.
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Figura 2.27. Secdo transversal das paredes DA WSH2, WSH4 e WSH5 (dimensGes em mm).

WSH2
= @6 sp=150 i
[:'j D6 5,=75 @6 s,~75 [j
S 342 5,=75 D42 5,=75 S
_ @6 s,=150 _
6 310 24 06 6 310

e o L
O O O B O

25/ '75'75 125 125 125 125 125 125 150 125 125 125 125 125 125 7575 | 25

150

2000
WSH4
@6 sh=150
| @6 5,=150 @6 5,=150 |
D6 sh=150
@12 22 8 6 012

30 TlDOTl[)OJrlZSl 125J(125l1251125L 145 l 145 l125L125l125L125l1257£100i100i 30
2000

150

— e

06 sn—150
Cj @4.2 5,=50 D42 5,=50 D

O4.2 5,=50 04.2 §,=50
(7 " @6 5,=150 " L

— —

o wes oo
D i
]|

307100100 140 ' 140 140 140 ' 140 ' 140" 140 ' 140 140 ' 140 140 100100 |30
2000

150

Fonte: Dazio, Wenk e Bachmann (1999).



66

Figura 2.28. llustracdo da geometria e esforcos externos das paredes de WSH1 a WSH6
(dimensGes em mm).
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Fonte: Dazio, Wenk e Bachmann (1999).

O objetivo do ensaio é avaliar a influéncia taxa de armadura e a ductilidade da barra de
aco aplicada na forga lateral resistida e deslocamento desenvolvido. Os autores relatam que ha
obras em que 0 aco presente possui caracteristicas ducteis inferiores, pois no
dimensionamento a Unica varidvel relevante era a tensdo de escoamento (DAZIO; BEYER,;
BACHMANN, 2009).

Assim, as propriedades constantes nestes ensaios sdo: as dimensfes da secdo e a
armadura de cisalhamento. As propriedades que divergem: armadura longitudinal em volume,
disposicdo e ductilidade, confinamento, armadura contra flambagem das barras longitudinais
e forca axial aplicada.

As amostras, depois de prontas, foram protendidas por cabos externos a amostra. Ja a
forca lateral é aplicada por macaco hidraulico na parte superior da amostra. O procedimento
adotado prevé aplicacdo de forcas com valor fixo, com base na forca lateral total resistida pela
amostra.

A obtencdo de dados foi feita com uso de Strain gauges (que medem deformacéo),
LVDTs (que mede deslocamento entre dois pontos) e células de carga. A Figura 2.29
apresenta a posicdo de uma parte dos LVDTSs: a parte distribuida no lado frontal das paredes
de WSH2 a WSH6 (DAZI0; WENK; BACHMANN, 1999).
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Figura 2.29. Local e identificacdo dos LVDTSs no ensaio das paredes de WSH2 a WSH6
(dimensdes em mm).
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Fonte: Dazio, Wenk e Bachmann (1999).

Os resultados relatados pelos autores ainda constam com os strain gauges, que foram
fixados nas barras das extremidades das amostras, e também nas barras transversais que
resistem ao esforco cortante. Assim, € um relatdrio bastante rico em resultados devido
instrumentacao abundante do experimento.

As paredes WSH2, WSH4 e WSHS5 sdo analisadas neste trabalho. A parede WSH2 é
usada como referéncia inicial. Em comparacao, a parede WSH4 difere por n&o possui estribos
de confinamento, que devem impedir instabilidade localizada da armadura longitudinal, além
de melhorar as caracteristicas da regido de concreto contido. J& a parede WSH5 apresenta
maior forca axial adimensional, cuja variacdo é de interesse neste trabalho.

Quanto a resisténcia média a compressdo por amostras cilindricas e forca axial
aplicada, tem-se para as paredes WSH2, WSH4 e WSHS5, respectivamente, 40,5MPa e 691
kN; 40,9 MPa e 695 kN; e 38,3 MPa e 1474 kN.

Para o0 aco, os autores apresentam os resultados da caracterizagdo de cada amostra.

Para o modelo, tomou-se relacdo entre tensdo e deformacgdo bilinear. Os autores
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caracterizaram as barras conforme seu diametro e também dividindo-as em lotes. Os valores

constam na Tabela 2.6, considerando as paredes de interesse analisadas no presente trabalho.

Tabela 2.6. Resultados da caracterizagdo do aco considerando relagdo tensdo-deformagao

bilinear.
Diom | E(GPa) | & (%0) |f,(MPa) | &, (%) |f,(MPa)
4.2 178.6 | 2944 | 5259 | 2713 | 5832
WSH?2 6 212.0 | 2288 | 4851 | 5122 | 536.3
10 191.2 | 3.041 | 5814 | 6.851 | 747.7
4.2 189.6 | 2.901 | 550.1 | 2573 | 604.4
WSH4 e 2035 | 2491 | 506.8 | 4.847 | 5575
WSH5 2063 | 2726 | 5622 | 7.100 | 711.2
12 199.2 | 2816 | 5609 | 7.182 | 680.8

Fonte: Dazio, Beyer e Bachmann (2009).

Finalmente, a aplicacdo da forca axial no topo foi feita por cabo de aco que é fixado na

base. Portanto, ela se desloca lateralmente acompanhando a parede.

2.8.4 Alarcon, Hube e de la Llera (2014)
Este trabalho relata a perda de ductilidade devido a forca axial excessiva, tendo em

vista a grande avaria verificada nas paredes estruturais com o terremoto de 2010 no Chile. Os

autores relatam confinamento pobre, armadura transversal inadequada e forca axial em

excesso. Entdo, os autores realizam o ensaio de trés paredes estruturais com geometria e

materiais idénticos, inclusive com concretagem em um mesmo lote. A Unica diferenca entre

elas € a forca axial aplicada. A geometria da parede e da armadura sdo exibidas na Figura

2.30.
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Figura 2.30. Geometria e armadura dos espécimes de parede (dimensdes em mm).
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O trabalho relata os resultados da caracterizagdo dos materiais. Para o concreto, a

resisténcia a compressdo media do cilindro de 150mm por 300mm é de 27,4 MPa. A

armadura tem sua tensdo e deformacéo em pontos interessantes relatados na Tabela 2.7.
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Tabela 2.7. Resultados da caracterizacdo da armadura com foco em relacdo bilinear.

E (GPa) | & (%0) |f, (MPa) | &, (%) |f,(MPa)
®5 mm 608,9 5,7 667,7
®8 mm | 225,8 2.000 445,6 15,1 598,9
®10mm | 2247 | 2,100 | 4692 16,6 675,7
Fonte: Alarcon, Hube e de La Llera (2014).

As propriedades da armadura @5 mm desconhecidas sao consideradas arbitrariamente

W1, W2e
W3

como a média das propriedades das outras barras.

A aplicacdo da forca axial é feita centrada sobre a viga de topo usando um portico
aparte e com roletes entre o sistema. Logo, o centro de aplicacdo de esforcos axiais ndo muda
conforme a parede se desloca. Ja a forca lateral é aplicada em ciclos por um atuador fixado a
outro portico externo e altura fixada. Nas paredes W1, W2 e W3 s&o aplicadas forgas axiais
respectivamente de 278,4, 479 e 671,6 kN, que corresponde a respectivamente, 15, 25 e 35%
de aproximadamente em termos de forca axial adimensional.

Os autores fornecem as curvas forca por deslocamento obtidas, percebendo grande
queda na ductilidade da parede, porém aumento da capacidade portante de forca lateral,
explicitado observando as curvas backbone no trabalho de referéncia (ALARCON; HUBE;
DE LA LLERA, 2014).

2.9 MODELAGEM DE PAREDES ESTRUTURAIS

A literatura internacional relata diversas abordagens para modelagem de paredes
estruturais em concreto armado, que sdo aqui descritos. As abordagens aqui sdo divididas
entre de macro elemento e de micro elemento.

De acordo com Jalali e Dashti (2010), os modelos microscopicos descrevem o
comportamento da estrutura interpretando o comportamento local, por exemplo, 0 método dos
elementos finitos com divisdo numa malha de numerosos elementos; No caso do modelo
microscopico dos Elementos Finitos, Orakcal e Wallace (2004) sugerem que o0s resultados séo
guestionaveis muitas vezes, pois 0 modelo é muito robusto e se torna demasiadamente
complexo, comprometendo parametros de entrada e seus resultados finais.

Modelos macroscopicos sao aqueles que buscam o comportamento da estrutura
modelando seu comportamento como um todo, por exemplo, ao se modelar a estrutura num
conjunto de alguns elementos lineares, que em conjunto devem simular a parede (JALALI,
DASHTI, 2010).

Cada abordagem é discriminada na Tabela 2.8.
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Tabela 2.8. Modelos de pilares-parede propostos pela bibliografia.

Referéncias Descricdo do elemento

Beck (1962); MacLeod Os modelog de coluna larga, portico analogo e Yagl_Ji, s&q modelos
(1973); MécLeo de bastante_dlretos e smple_s, buscando sempre reduglr 0 numero de
Hosny (’1977)_ Serra graus de,llberdade no intuito de melhorar a resolucéo matematica. A
(199 4)’ parede é modelada por apenas um e_Iemento barra por pavimento, e

um elemento de viga rigida na altura da laje.

Stafford Smith e Abate Uma série de modelos de barras, com variaces da geometria de
(1981); Stafford e Girgis ’ ¢ g

(1984): Stafford e Girgis estruturas que sdo compostas de: uma barra com rigidez de viga, e
’ (1986) J duas barras como trelicas.

Referenciado como TVLEM (Modelo de Elemento de Trés Linhas
Verticais).
Entitulado MVLEM (Modelo de Multiplas Elementos de Linhas
Verticais ).

Modelo oriundo do anterior, MVLEM, com o pilar-parede analisado
com a Teoria do campo de compressdo modificada, apresentada
por Vecchio e Collins (1986), consegue acoplar o
comportamento conjunto axial-fletor-cortante
E um modelo de TVLEM que substitui a barra central, que modela a
Chen e Kabeyasawa parede, por um elemento bidimensional com forgas axiais e cotantes

(2000) em todas as faces do plano. Empilha dois elementos de parede no
modelo testado, e tenta dois tipos distintos de elemento de chapa:
Uma aplicacdo do MVLEM. Apresenta-se um modelo que explora as
Orakcal et al (2004) vantagens deste elemento de tal maneira que o comportamento geral
leva em conta uma série de fatores relativamente avancados.

A parede é dividida em pilares, cuja largura é igual a trés vezes a
espessura. Tais pilares sdo entdo calculados por qualquer método da
ABNT NBR 6118:2014 norma, para esforgos dados por uma aproximagéo cuja hipotese é a
distribuigdo linear de tensdes normais. Tal método é permitido apenas

para paredes cuja esbeltez seja menor que 90 e consta na se¢ao 2.6.

Kabeyasawa et al (1983)

Vulcano et al (1988)

Colotti et al (1993)

2.9.1 Os modelos coluna larga, poértico analogo e Yagui

O modelo de coluna larga (WCM, de wide column model) é um modelo analitico
relativamente simples para os padrGes atuais, visto que conta apenas com elementos de linha
cujos deslocamentos considerados sdo apenas de flexdo, e pode ser resolvido por qualquer
programa que resolva estruturas de barras. Permite simular com certa precisdo a interacéo
entre diferentes paredes estruturais num mesmo plano, quando estas sdo ligadas por vigas
(BECK, 1962; STAFFORD SMITH; GIRGIS, 1986).

A principio o modelo considera as vigas que ligam as paredes como rigidas, na
proposta de Beck (1962). Ja as colunas possuem rigidez tal que simule a inércia da parede
estrutural. O sistema € ilustrado na Figura 2.31.

Em contrapartida da simplicidade do modelo, existem algumas desvantagens: o

modelo ndo representa bem certas situacfes, por exemplo, ndcleos de rigidez fechados ou
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parcialmente fechados, paredes ligadas continuamente, e paredes com relacdo altura e largura
maior que cinco (STAFFORD SMITH; GIRGIS, 1986).
Figura 2.31. Analogia de coluna larga.
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Fonte: Stafford Smith e Girgis (1986). Traducdo nossa.

Para elementos de barra com relacdo comprimento por altura menor que cinco
apresentam deformacdes de cisalhamento pronunciadas, e por isso 0 WCM néo as representa
muito bem, visto que este engloba apenas deformacdes de flex&o.

Quando o modelo de pilar-parede como portico equivalente € isolado, o erro na anélise
¢ maior. Quando tal modelo é associado ao portico de uma estrutura como um todo, 0s
resultados melhoram, pois elementos de unidimensionais possuem boas respostas para
porticos (XENIDIS; ATHANATOUPOULOU; AVRAMIDIS, 1993).

Os parametros usados para as barras que compunham a estrutura naturalmente fazem
toda a diferenca. Segundo Xenidis, Athanatoupoulou e Avramidis, a condi¢do 6tima é quando
a rigidez a torcdo das barras horizontais do modelo de pilar-parede (ndo os lintéis, mas as
barras horizontais que abrangem a geometria da barra apenas) seja um valor constante, e ndo
sejam nem zero, nem infinita. E mesmo assim, os autores alertam que a resposta da estrutura é
aceitavel, embora deixe a desejar.

Outro modelo de barra para pilares-parede de concreto armado é a analogia de portico,

cujo modelo é em uma barra que transfere o esfor¢o cortante, e outras duas barras de trelica.
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As variagdes do modelo séo apresentadas na Figura 2.32: Stafford Smith e Abate
(1981) descreve o modelo de coluna articulada; na sequéncia, Stafford Smith e Girgis (1984)
propem modelos de coluna larga travada e de portico travado. Os modelos funcionam bem,
de maneira geral, e os dois Ultimos conseguem reduzir o nimero de graus de liberdade, porém
sdo0 necessarios célculos adicionais para transformar as solicitagGes internas do modelo para
os esforgos do dimensionamento (STAFFORD SMITH; GIRGIS, 1986).

Figura 2.32. Analogia de portico: coluna articulada (esquerda); coluna larga travada (centro);
portico travado (direita)

braco rigido braco rigido braco rigido

J pilar I pilar pilar /
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trave barra trave
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Fonte: Stafford Smith e Girgis (1986).
Serra (1994) é autor de um trabalho feito no Brasil que faz modelos de pilares-parede.
Sdo modelos que partem do chamado Modelo Yagui e incorporam deformac6es por cortante,
sendo assim um avanco substancial em relacdo aos modelos de barras apresentados. O modelo
considerado classico é o que consta na Figura 2.33. Serra (1994) apresenta um aprimoramento
do mesmo, adicionando dois graus de liberdade na barra vertical do pilar-parede. A rigidez

axial da viga é considerada infinita, devido ao efeito diafragma rigido.
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Figura 2.33. Modelo e graus de liberdade do elemento parede no modelo Yagui.
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Fonte: Serra (1994).
Uma aplicacdo do método de coluna larga de interesse é feita por Beyer, Dazio e

Priestley (2008b). Os autores sugerem que dividir cada face é um elemento de barra vertical é

mais representativo no caso de nucleos estruturais, e usando barras horizontais a cada

distancia hs, , como mostra a Figura 2.34.
Figura 2.34. Representacao do WCM proposto para um nacleo em U.
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Fonte: Beyer, Dazio e Priestley (2008b).
O esforco cisalhante entre as paredes provocam o chamado momento parasita, que

nesta abstragdo é transmitida pelas barras horizontais. O problema é que no WCM tais forcas

sdo transmitidas de maneira discreta em apenas um ponto, ao invés de ser continuamente
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aplicada. Isso resulta em deslocamentos horizontais no topo, em sentido oposto da flex&o
aplicada. Tais deformagdes ndo tem significado fisico, mas sdo oriundas do modelo analitico.
Quanto menor o espagamento hg, entre as barras horizontais, menor tal deslocamento
imprevisto, e um valor proposto para hs, € de um quinto da altura total entre lajes é sugerido
(BEYER, DAZIO E PRIESTLEY, 2008b).

Note que o elemento de barra usado na ultima referéncia trata-se do elemento finito de
barra, que pode ter formulacéo de esforcos ou deslocamentos.

Assim, verifica-se que os elementos de viga com formulacdo classica ainda tem
aplicabilidade para modelos de pilares-parede. Tradicionalmente, os elementos de viga levam
em conta a flexdo no calculo do deslocamento. Ademais, também é possivel calcular o
deslocamento provocado pelo esforco cortante.

Supondo um elemento de barra fixado numa extremidade e livre na outra, chega-se a
abstracdo exibida na Figura 2.35. Na extremidade livre, supde-se um esfor¢co concentrado
ortogonal ao eixo da viga de modulo F. Tal esforco provoca um deslocamento 6 e uma

rotacdo 6 na extremidade livre, cujo comprimento é L.

Figura 2.35. Viga engastada isostética.

Supondo flexibilidade ao esforgo cortante, além da flex&o, a equagéo (2.10) calcula a
flecha na viga.
F-L3 F-L

=3 FE17Gc A

(2.10)

Sendo:

E -1 :arigidez a flexdo, dado pelo produto do médulo de elasticidade E pelo momento
de inércia I;

G - Ay : arigidez ao esforco cortante, dado pelo produto do moédulo de elasticidade
transversal G pela area efetiva de cisalhamento Ay, que para se¢des retangulares, corresponde
a 5/6 da area bruta.

O giro neste caso é dado pela equacdo (2.11).

F-L?

— 2.11
) T (2.11)
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Supondo a formulagdo em que se despreza o deslocamento advindo do esforco
cortante, a equacdo da flecha fica apenas com o termo correspondente a flexdo, como mostra a
equacéo (2.12).

Supondo apenas flexibilidade a flex&o, isto €, rigido ao esforgo cortante:

F-13
- 2.12
5 TE (2.12)

Lembrando que as normas de projeto estrutural em concreto armado permite uso de tal

abordagem, desde que com a rigidez ponderada e dentro de certas limitagdes. Se aborda o
tema mais a fundo ao abordar as rela¢fes constitutivas, em especial materiais elastico lineares,

na secdo 2.10.2.

2.9.2 Modelo dos Trés Elementos Verticais por Kabeyasawa et al (1983)

O modelo apresentado é de um pilar-parede que compde um edificio de 7 pavimentos.
Tal modelo faz parte da anélise da resposta experimental de uma estrutura em escala real. O
modelo é ilustrado na Figura 2.36.

Figura 2.36. Modelo de Kabeyasawa et al (1983) para o pilar-parede.
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Fonte: Kabeyasawa et al (1983).
Na abordagem citada, apenas o elemento retangular € tratado como pilar-parede. Os
elementos quadrados sdo nomeados como pilares no contorno. O modelo que consta na Figura
2.36 € 0 modelo do conjunto: pilar, seguido de pilar-parede, e entdo outro pilar, todos

conectados entre si, como mostra a Figura 2.37.



7

Figura 2.37. Secéo do pilar-parede da modelagem, em planta.
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Fonte: Kabeyasawa et al (1983).

As rigidezes das molas apresentadas na Figura 2.36 tém valores relevantes pro
presente trabalho. A rigidez axial de todos os pilares do edificio, inclusive os bordos da
parede estrutura, é a Unica rigidez apresentada pelos mesmos, pois sdo modelados como
trelicas; usa-se um valor variavel conforme o sinal da forca aplicada: na tracdo e compressédo
usam-se parametros diferentes (KABEYASAWA ET AL, 1983).

Kabeyasawa et al (1983) discorre que para a mola de rotacdo: sua rigidez a regiéo
limitada pelas faces internas dos pilares, e para o calculo de rotacdo da barra é tido como
produto da curvatura pelo comprimento da barra, isto é, assume-se curvatura constante.

Para o valor da mola transversal, sdo aplicadas as equagdes (2.13) e (2.14). A éarea
usada para o célculo da mola é mostrada Figura 2.38, junto ao significado geométrico das

variaveis aplicadas.

K =L (2.13)

Em que:
A, : area da secdo do pilar-parede;
G : médulo de elasticidade transversal (a bibliografia atribui 0,98 x 10° kgf/cm?);
h : pé direito;

31+ w1 - u?(1 —v)]

(2.14)
4[1 —u3(1 —v)]
v, u : propriedades geométricas da secdo (ver Figura 2.38);
Figura 2.38. Significado das variaveis do modelo.
D
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e -

LR Bl fEex Rt sesetaL e e s e VY ] b
L ) I
4[ £'=ulL 4[
£=(14+u)L/2
L

Fonte: Kabeyasawa et al (1983).
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Sobre a relagdo constitutiva adotada, a relagdo tensdo deformacdo do concreto é dada
pela equacdo mostrada na figura que a interpreta, a Figura 2.39. a relagdo tensdo-deformacéo
para 0 aco é blinear, que é do material perfeitamente elastoplastico.

Figura 2.39. Relagdo tensdo-deformacdo adotada por Kabeyasawa et al (1983).
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Fonte: Kabeyasawa et al (1983).

O modelo quantifica a histerese com modelos separados dos materiais, funcionando
apenas em funcdo dos mesmos. Os chamados modelos de histerese propostos levam conta
fendmeno ocorrentes nos materiais, como fissuragdo e escoamento, e propdem certos
comportamentos quando na inversao de esforgcos. N&o sdo aqui apresentados, pois no enfoque
presente a inversdo de esforcos deve ser considerada na relagéo tensdo-deformacao.

2.9.3 Modelo de Multiplos Elementos de Linha Verticais

Trata-se de um modelo que consta em varios trabalhos dos autores, como: Vulcano,
Bertero e Colotti (1988); Fischinger, Vidic e Fajfar (1992); Vulcano (1992a); Vulcano
(1992b); Orakcal, Wallace e Conte (2004). Os autores apresentam em diversos trabalhos um
modelo analitico: o pilar parede € analisado por um modelo em duas dimens@es, separado em
diversos elementos de barra. Parte do mesmo principio do modelo de Kabeyasawa (1983),
com certas alteracdes.

Este é apresentado na Figura 2.40 a seguir. Entitulado MVLEM (Modelo de Elemento
de Multiplas Linhas Verticais), e anteriormente denominado MCPM (Modelo de Multiplos
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Componentes em Paralelo). Como 0 nome sugere, 0 elemento apresenta multiplos elementos:
um elemento vertical central, apenas com rigidez a forcas horizontais, e os demais elementos
sdo de trelica — apenas com rigidez axial.

Possui a simplicidade de um modelo macroscopico com refinamentos de modelos
microscopicos. Considera a mudanca da linha-neutra da se¢&o, e a resisténcia e rigidez variam
conforme é aplicada forca axial; os pardmetros dizem respeito & resposta uni-axial do
material, que pode ser ndo linear, ciclica e incluir regido com confinamento; e o
comportamento frente ao cisalhamento é levado em conta pela mola horizontal, podendo ser
ndo-linear também (FISCHINGER; VIDIC; FAJFAR, 1992; ORAKCAL; WALLACE;
CONTE, 2004).

Figura 2.40. Modelo de Vulcano et al (1988) para pilares-parede.

h K1% K3§ %Kn %Kz
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Fonte: Vulcano, Bertero e Colotti (1988).

As multiplas barras com rigidez apenas axial levam em conta a rigidez axial e a flexdo
do pilar-parede. As barras externas tém rigidez K; e K3, e as barras internas (exceto a central)
possuem rigidez Ks, ... , K, A rigidez axial destes elementos € composta de um modelo
composto de concreto e aco, de maneira a considerar a fissuragdo no modelo de Vulcano
(1992).

Ja Orakcal, Wallace e Conte (2004) estimaram tal rigidez com base no comportamento
ciclico do material e sua respectiva area tributaria, incluindo o efeito de fissuracdo na relacao

constitutiva do concreto.
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Além disso, ambos os trabalhos consideram a contribuicdo da rigidez do concreto
mesmo na tragdo — o tension stiffening.

Ja a barra central possui uma mola horizontal com rigidez Ky, que deve ser
posicionada num ponto especifico da barra em questdo. Caso o pé-direito € dado por h, a
altura da mola horizontal é ch, e a escolha do fator c € oriunda da distribui¢do da curvatura no
comprimento total da barra h.

Desta maneira, a mola horizontal avalia todo o comportamento no cisalhamento, e o
deslocamento devido ao esforco cortante no topo independe do valor de c, enquanto as
deformacdes oriundas da flexdo dependem do nimero de barras axiais n adotadas no modelo
e do valor de c. (FISCHINGER; VIDIC; FAJFAR, 1992). Tal comportamento é ilustrado na
Figura 2.41.

Figura 2.41. Deformacdes da flex&o (a) e do esforco cortante (b) para 0 MVLEM.

Fonte: Fischinger, Vidic e Fajfar (1992).

Vulcano, Bertero e Colotti (1988) englobam na rigidez de todas as molas modelos de
histerese especificos. Ja& Orakcal, Wallace e Conte (2004) usam uma relacdo constitutiva tal
que a histerese da barra vertical ndo necessita de modelo especifico para histerese, porém a
mola horizontal mantém o mesmo modelo de histerese do trabalho anterior. Por isso o
comportamento nao acopla esforco cortante e momento fletor.

Uma maneira de aumentar a precisdo do modelo é refinar a discretizagdo. Assim, se n
for o nimero de elementos verticais e m 0 nimero de conjunto de MVLEMSs empilhados, a
modelagem de uma parede estrutural fica como a Figura 2.42, na sequéncia (ORAKCAL;
WALLACE; CONTE, 2004).



81

Figura 2.42. Modelo de Multiplos Elementos de Linha Verticais.
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Fonte: Orakcal, Wallace e Conte (1986).

Principalmente na regido em que sao esperadas grandes deformacbes e ndo
linearidades, aumentar o nimero m de elementos melhora o desempenho do modelo: isso
ocorre pois quanto maior o nimero de elementos, menor € a variagdo de momento e curvatura
ao longo deste. Paralelamente, aumentar o nimero de barras verticais n pode aprimorar o grau
de detalhamento da se¢cdo (ORAKCAL; WALLACE; CONTE, 2004).

2.9.4 Modelo de Colotti (1993)

O trabalho de autoria de Colotti (1993) apresenta dois modelos: 0 modelo de multiplos
elementos lineares verticais MVLEM, baseado nos trabalhos citados; e a anélise de elementos
planos conhecido como Teoria do campo de compressao modificada. Este ultimo é usado para
determinar a rigidez da mola que transmite esforco cortante do MVLEM.

A principal adicdo em termos de consideracGes adicionais é a consideracdo do
comportamento frente a tens6es axiais e cisalhantes simultaneas.

Isso ocorre pois a teoria do campo de compressdo modificada MCFT (do inglés
Modified Compression Field Theory) propée um elemento plano (bi-dimensional), com
tensGes de membrana: que s@o tensGes normais e de cisalhamento no plano. (COLOTTI,
1993).

Inclusive, a MCFT, proposta por Vecchio e Collins (1986) consiste em um avango
substancial na analise estrutural. Algumas estruturas com elementos planos que podem se

beneficiar de tal sdo ilustrados na Figura 2.43, em que é destacado o shear wall.
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Figura 2.43. Estruturas idealizadas como conjunto de elementos de membrana.
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Fonte: Vecchio e Collins (1986).

Para aplicacdo do MCFT, o citado trabalho de Vecchio e Collins (1986) propde uma
sequéncia légica de operacdo, em forma de algoritmo, e relatam baseados em comprovacao
experimental que o método é adequado para modelagem de estruturas planas sujeitas a
esforco cortante, momento fletor e forcas axiais, isto €, exatamente a definicdo de parede
estrutural do ACI 318 (2019).

O método possui varias hipoteses pré-estabelecidas, como a relacdo constitutiva do
concreto e armadura, quantificacdo de abertura de fissuras, transmissdo de esforgcos na secédo

fissurada, que serdo mantidos para garantir a correta aplicacdo do modelo citado.

2.9.5 Chen e Kabeyasawa (2000)

O modelo propost faz uso do Método dos Elementos Finitos e aplica conceitos do
modelo de Kabeyasawa et al (1983). A parede é composta por trés elementos: as bordas séo
convertidas em elementos de trelica, e a parede central é analisada por um modelo de
elemento finito bi-dimensional. O conjunto é apresentado na Figura 2.44. Chen e Kabeyasawa

(2000) atribuem ao modelo carater macroscépico, apesar do método dos elementos finitos ser
mais caracteristico de modelos microscopicos.
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Figura 2.44. Modelo de macro-elemento para pilar-parede.

| Viga rigida | -— Pavimento J+1
Elemento de o ~ Elemento de
Painel de trelica externo
Concreto Armado

% Estados planos de 3» B M~Ola _aXlal

tenghes ndo-linear
oL o)
~Ponto de Gauss
C O
| Viga rigida | - Pavimento

Fonte: Chen e Kabeyasawa (2000).

O elemento finito de painel citado possui 4 pontos de integracdo, e os esforcos nestes
sdo forca axial e esforco cortante em qualquer face. Tais esforgos sdo 0s mesmos previstos
para o elemento chamado de membrana no trabalho de Vecchio e Collins (1986).

Segundo Chen e Kabeyasawa (2000), séo testadas duas formulagdes distintas, a do
elemento isoparamétrico e incompativel, mostrados na Figura 2.45. O primeiro ndo tem
deformacdes de flexdo, e o segundo tem.

Figura 2.45. Elementos finitos bi-dimensionais.
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Fonte: Chen e Kabeyasawa (2000).

No modelo analitico, Chen e Kabeyasawa (2000) apresentam resultados para um
modelo analitico que divide a parede em dois elementos em série, dois elementos de painel
empilhados.

Quanto aos resultados, os autores explicam que no caso de paredes na flexdo, obtém-
se melhores resultados com o elemento incompativel, pois este engloba a deformagao oriunda
da flexdo usando deslocamentos internos. O elemento isoparamétrico superestimava a
deformacéo transversal.

J& para paredes em que o esforco cortante € o mais relevante, os resultados para

elementos isoparamétricos ou elementos incompativeis sdo bastante semelhantes.



84

Os resultados analiticos deste modelo sdo comparados a resultados experimentais de

paredes em T, com 6tima correlagao.

2.9.6 Elemento finito de barra

O elemento de barra € tido como um elemento em que uma das dimensdes € muito
maior do que as outras duas. Na abordagem por elementos finitos em sua formulagéo bésica
apresenta resultado semelhante ao da anélise matricial. O MEF permite a implementacdo de
efeitos adicionais imprevistos na mecanica classica. Também €& muito versatil, sendo
componente de outros modelos aqui citados, como o de coluna larga, que se baseia no uso
destes.

Um tratamento de bastante relevancia € o de elemento finito de barra com secdo
discretizada em fibras, ilustrado na Figura 2.46. Os modelos consideram pontos de integracdo
distribuidos ao longo do comprimento da barra e em cada ponto secdo transversal é
discretizada em fibras e calculados as caracteristicas de cada fibra. O equilibrio de esforgcos
em cada secdo determina certo perfil de deformacdes, que € levado em conta nos pontos de
integracdo da barra. Assim, a plasticidade da fibra é atribuida e distribuida na barra a partir de
cada secdo transversal considerada. Logo, ha consideracédo direta da ndo linearidade fisica.

Figura 2.46. Elemento finito de barra com secao discretizada em fibras.
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Fonte: Kolozvari et al., 2018.
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Este tratamento possui grande eficiéncia computacional e sdo faceis de se aplicar, pois
sdo baseados em relacGes constitutivas em uma dimensdo (PUGH; LOWES; LEHMAN,
2015).

Existe a formulacdo baseada em deslocamento ou forca. A primeira considera a
curvatura linear e a deformacdo axial média constante, enquanto a Ultima considera o
momento fletor linear e forca axial constante distribuidos na barra. A formulagdo em forca
possui menor nivel de aproximacao, portanto é fisicamente melhor representante do elemento
real além de requerer menor discretizagdo para mesma acuracia. Porém possui requer rotinas
de convergéncia mais elaboradas, portanto € um enfoque que muitos softwares comerciais nao
abordam (NEUENHOFER; FILIPPOU, 1998; BEYER; DAZIO; PRIESTLEY, 2008).

Pontos fortes destes modelos sdo: ser baseado em relacBes constitutivas
unidimensionais; considerar a interacao entre forca axial e momento fletor; consegue analisar
comportamento ciclico, se este for incluido na relacdo constitutiva. Como desvantagem na
aplicacdo deste, observa-se: formulacéo considera hipotese de que se¢fes planas permanecem
planas, que impde erros em paredes longas ou com mesa comprida; o0 modelo ndo contabiliza
as deformacdes decorrentes do esforgo cortante e sua a interagcdo com as solicitacdes normais;
também héa dependéncia de se usar malha adequada no modelo (PUGH; LOWES; LEHMAN,
2015).

Uma das principais lacunas dos modelos de barra em geral é considerar que as
deformacdes advindas do esforco cortante sdo consideradas nulas, hipétese inadequada ao
comportamento de paredes. Sua aplicacdo em nucleos de rigidez fechados ou parcialmente
fechados pode levar a comportamentos equivocados: diante de torgéo, esta abordagem supde
0 mecanismo resistente € composto por flexdo em cada face, enquanto o cisalhamento no
perimetro da secdo seria o principal mecanismo entdo. Ainda outro problema é que em
nucleos as deformacdes e tensbes nas bordas das paredes interconectadas estdo espalhadas,
pois as paredes sdo continuamente conectadas, porém no modelo de barra os esforgos sdo
transmitidos nos nds, acarretando em uma concentragdo de esforcos local incoerente
(STAFFORD-SMITH; GIRGIS, 1986).

2.9.7 Elemento finito continuo

Aqui sdo abordados os elementos de casca e solidos, respectivamente, bi- e
tridimensionais.

Por definicdo, elementos bidimensionais sdo aqueles em que uma das dimensfes é

muito menor que as outras duas dimensfes e a menor dimensdo geralmente é chamada de
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espessura. Tradicionalmente classificado pelo esforgo considerado: nos elementos chamados
por casca admite-se qualquer tipo de esforco; o de placa transmite esfor¢os normais ao seu
plano, e elementos de membrana (ou chapas, segundo a ABNT NBR 6118/2014), cujas acbes
ocorrem no plano da estrutura.

O elemento utilizado considera 3 graus de liberdade em cada n6 e possui 4 pontos de
integracdo e é apresentado na Figura 2.47, com a nomenclatura S4.

Figura 2.47. Elemento de casca, seus nés e pontos de integracéo.
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Fonte: DASSAULT, 2016.
A armadura é considerada uma fatia fina que é posicionada em certo ponto

determinado da espessura, como se fosse uma fina camada ortotrépica. Assim, as barras da
armadura com certa area As e certo espaco entre si s sdo convertidas em uma camada de
espessura As/s.

Os elementos de casca (traduzido do inglés shell) sdo adequados para paredes pois 0
calculo das deformacbes transversais e a interacdo entre esforco cortante e da flexdo é
inerente a formulacdo, e ndo dependem de hipoteses simplificadoras como a de se¢des planas
permanecerem planas.

Porém, para usar elementos de casca necessitam rela¢des constitutivas mais elaboradas
gue a de materiais uniaxiais, parametros adequados a tais modelos, e maior demanda
computacional.

Outro elemento continuo € o solido. Nestes, todas as dimensdes sdo consideradas
igualmente relevantes. Aqui sdo usados tetraédricos e hexaédricos, ilustrados na Figura 2.48,
cuja nomenclatura &, respectivamente, C3D4 e C3D8. O primeiro nimero representa o

namero de graus de liberdade por n6 e 0 segundo o numero de pontos de integracao.
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Figura 2.48. Elemento finito sélido tetraédrico com 4 nos e cibico com 8 nos.
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Fonte: DASSAULT, 2016.

Novamente, trata-se de uma abstracdo bastante robusta, considerando vérios efeitos de
maneira completa, como interacdo entre tensdes normais e tangenciais a cada componente
espacial.

A simulacdo requer processamento dispendioso comparado as outras aqui citadas,
além de uma relacdo constitutiva multiaxial.

A consideracdo da armadura € proposta como elementos de trelica com propriedade
fisica de aco imersos no sélido que contém as propriedades do concreto. A armadura é bem
representada por elementos de trelica visto que € muito esbelta, e portanto possui pouca
rigidez frente & flexdo e esforgos tangenciais. O elemento de trelica é unidimensional, ou
linear, ilustrado na Figura 2.49 e identificado como T3D2, visto que possui dois nos e trés
graus de liberdade por no.

Figura 2.49. Elemento finito de trelica.
2

elemento de 2 nds

Um defeito desta atribuicdo é ignorar o chamado efeito pino, que transmite parcela
significativa de esforcos tangenciais e € mais relevante em paredes curtas, por serem mais

vulneraveis ao esforco cortante.

2.10 RELACOES CONSTITUTIVAS

As relagbes constitutivas determinam matematicamente o comportamento dos
materiais. Aqui avaliam-se trabalhos consolidados e normas relevantes para o0 cenario
abordado. Comportamentos ciclicos também séo abordados, se forem utilizados pela relagcdo

constitutiva em questao, que pode ou néo considera-lo.
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A hipotese adotada em todas as situacGes é que o concreto e a armadura possuem
aderéncia perfeita, portanto sdo totalmente solidarios em relacdo as deformacGes
desenvolvidas.

As relacOes uniaxiais tratam da relacdo entre tensdo e deformacdo supondo esforcos
apenas em uma direcdo, isto €, desconsiderando o comportamento multiaxial na avaliagdo dos
materiais.

Para simulacdo numérica com comportamento ciclico, deve-se considerar uma relacéo
constitutiva tal que leve em conta a inversao nos esforcos com deformacdes residuais. Ou
ainda, modelos de histerese independentes, como no modelo analitico de Kabeyasawa et al
(1983).

2.10.1 Coeficiente de Poisson

Segundo o CEB-FIP (2010) adota-se para o coeficiente de Poisson entre 0,14 e 0,26 se
as tensdes estiverem no intervalo —0,6-f, < o.< 0,8 f.x, € recomenda 0,2 para
aplicacdes em Estado-limite Ultimo.

De maneira semelhante, a norma brasileira de Estruturas de Concreto recomenda

coeficiente de Poisson de 0,2 enquanto as tensfes estiverem em intervalo —0,5- f. < 0. <

fet:

2.10.2 Andlise elastica linear com rigidez tangente ou secante

O modelo com elementos de barra com comportamento linear-elastico é bastante
simples, por isso € uma ferramenta poderosa para uma avaliacdo estrutural preliminar a
baixissima demanda de tempo de modelagem e recursos computacionais.

A ABNT NBR 6118/2014 permite realizar uma analise dos esforcos globais de
segunda ordem, levando em conta a ndo linearidade fisica em estruturas reticuladas de
maneira aproximada. Para tal, considera a rigidez dos pilares 0,8E.l., com o valor de E. como

segue (2.17), com os valores obtidos em (2.15) e (2.16).

E.; = 5600 \/fx (2.15)
a; =0,8+0,2 -% < 1,0 (2.16)
ECS =a;- ECi (217)

A norma estado unidense ACI 318/2019 propde que na analise estrutural para acoes

fatoradas a rigidez das paredes seja considerada 0,7Eclg ou 0,35Eclg, no caso de a parede
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formar fissuras ou ndo, respectivamente, na analise em questdo. Neste caso, E. assume valor

dado por esta norma, ou na equacéo (2.18).
E, = 4734/} (2.18)

2.10.3 Relagéo constitutiva do CEB-FIP Model Code 1990
O Commission Euro-Internationale du Béton e International Federation for
Prestressed Concrete CEB-FIP Model Code 1990 é um trabalho que sintetizacdo pesquisas e
contém diretrizes voltadas para a aplicacdo préatica delas. Quanto a relagdo constitutiva
uniaxial para o concreto tracionado fissurado, o CEB-FIP (1990) propde modelo bi-linear
baseado na abertura de fissuras, como mostra a Figura 2.50.
Figura 2.50. Relacéo uniaxial entre tens&o de tracdo e abertura de fissuras.
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Fonte: CEB-FIP 1990.
Os pontos da Figura 2.50 podem ser calculados pelas equacdes (2.19) e (2.20):

>
w

G
wy =2-———0,15w, (2.19)
fctm
G
We = Qp - — (2.20)
fctm
f 0,7
Gr = Gpy (fc—m> 2.21)
cmo

Em que: Gg, é adotado em Nmm/mm?2 em funcdo da dimensdo méxima do agregado
Omax, Sendo: 0,025 se a dmay for de 8mm:; 0,030 se a dimax for 16mm ou 0,058 se a dnax for de
32mm.

aptambém € funcdo da maxima dimensdo do agregado dm., adotando: 8 se
max=8mm; 7 se dmax=16mm; 5 se dmax=32mm.

femo € fixado em 10MPa.
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fam € a resisténcia média a tracdo, que por sua vez é fungdo da resisténcia

caracteristica a compressdo f, segundo a expressao:

2
3

fer
fctm = fctko,m ’ (L) (2'22)
fcko

2.10.4 Relacdo do fib Model Code 2010

O fédération internationale du béton fib foi fundado pela fusdo das organizacdes CEB
e FIP. O fib Model Code 2010, assim como seu precursor CEB-FIP Model Code 1990,
contém recomendacdes técnicas gerais e € voltado as normas de estruturas de concreto.

Tal referéncia propde a equagdo (2.23) para relacionar tensdo de compressdo o €

deformacdo &.é

k-n—n?
i:—( 0 ) (2.23)
fcm 1+ (k - 2) 'n
Atribui-se:
fem @ resisténcia média a compressdo do concreto em MPa.
k = E¢i/ Eq;
N = & €,
foe + A3
kTt 3
Ei=E. ag: (CT> (2.24)

Os valores de g € E¢; sdo definidos como, respectivamente, deformacdo na tensao
maxima e mddulo secante da origem até pico de tensdo. Tais valores sdo tabelados (FIP
MODEL CODE, 2010).

Para o comportamento na tracdo, a referéncia permite relacionar tensdo ou energia
alguns autores que utilizam a abordagem proposta até entdo, também utilizam o critério do fip
Model Code 2010 (Krahl, 2018). Segundo este:
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Figura 2.51. Relacdo tensao e abertura de fissura.
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Fonte: fib (2010).
Em que:
Gr é a energia de fratura, em N/mm, que € a area do gréfico.
Gp =73 for®
2
0,3 (fex)3 se fex < 50MPa

fctm =
2,12-In(1+4 0,1+ (f + Af)) se fox > 50MPa

2.10.5 Relacao uniaxial da norma brasileira ABNT NBR 6118/2014

Outra relagdo constitutiva de interesse é a da ABNT 6118:2014, que é representada
pela Figura 2.52. Concretos com resisténcia caracteristica a compressdo f., até 50MPa possui
valores de deformacgdo &g e & fixados como 2,0%0 e 3,5%o, respectivamente. A relacdo
tensdo-deformacdo é conhecida como parabola-retangulo.

J& concretos com fe maior que 50MPa tém tais deformacdes limites calculadas, e a
forma do grafico muda. Conforme aumenta o valor de f, a parte constante do grafico fica

mais estreita, até o limite de 90MPa, em que tal trecho € inexistente.
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Figura 2.52. Relacgéo tensao-deformacao do concreto proposta pela norma brasileira.
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£c n Para fkx < 50 MPa: n=2
Ge = 0,85 fg 1—[ 22 ) Para fy > 50 MPa:
62 n=1,4+23,4[(90 — fy)/100]*

Fonte: ABNT NBR 6118:2014.
O calculo das deformagdes limite gc, € £, € Segue as equacgdes (2.25) e (2.26):

{ 2 %o se fox <50MPa ; (2.25)
Ec2 = .
2 %o + 0,085 %o - (for — 50)%°3 se 50 MPa <f, <90MPa ;
3,5 %o se foc <50MPa ;
(2.26)
Ecy = 90 — £\t
2,6 %o + 35 %o - ( 100”‘) se 50 MPa <fy < 90MPa ;

Reforcando que o f.x deve estar entre 20 e 90MPa para que tais relacbes sejam validas.

2.10.6 Relacéo de Carreira e Chu (1985)

A relagdo de Carreira e Chu (1985) é bastante simples e versatil. E utilizada em
diversos trabalhos com modelos que aplicam o Concrete damaged plasticity CDP, detalhado
na 2.10.10, que é um modelo multiaxial incluso no escopo deste trabalho.

A relagéo entre tenséo e deformagéo condensadas e dada pelas equages (2.27).

__Bx
y_ﬁ—1+xﬁ
5=;
1—8{?',5 (2.27)

,\3
_ C
(L) s
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g, = (0.71-f/ +168)-107°

O valor do modulo de elasticidade pode ser obtido ao fixar os valores de f'c, €’¢ € B.
Em geral, assume-se comportamento linear elastico até que a tensao atinja 0,4 de . (MIRZA;
UY, 2010; ALI; KIM; CHO, 2013).

O modelo de Carreira e Chu (1985) ndo sugere comportamento na tracao.

2.10.7 Relacéo de Chang e Mander (1994)

Devido a grande aceitacdo cientifica, aborda-se relacdo constitutiva de Chang e
Mander (1994), que é bastante completa, incluindo funcbes em compressdo e tracéo,
confinamento ou ndo, e possibilidade de comportamento ciclico. O comportamento com
descarregamento € apresentado na Figura 2.53.

Figura 2.53. Variaveis principais no comportamento do concreto comprimido.

.M {Euafr )l:n}

A (Eccs foc ) e
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Fonte: Chang e Mander (1994).

O critério necessita relativamente poucos parametros e € uma extensdo dos modelos de
Popovics (1973), Carreira e Chu (1985), Tsai (1988) e Mander, Park e Priestley (1988). Além
disso, pode representar concretos de alta resisténcia e confinamento com barras de aco de alta
resisténcia (CHANG; MANDER, 1994). A Tabela 2.9 apresenta resumidamente a notagdo e

coeficientes propostos por alguns deles.



Tabela 2.9. Modelos constitutivos uniaxiais consolidados para o concreto semelhantes ao
modelo de Chang e Mander (1994)

94

Referéncia Equacéo Pardmetros
Popovics - =04-107%-f, + 1,0
povi T n=o fotl
17,9
m-x m=1+—
Tsai y= n Je
1+(m—n—_1)-x+x" £l
= - 1,85
"= 668
Mander Priestley e Park T
ander Priestley e Par =—
! y Y r—1+x"
n=0,8+%
. . n+x
Collins e Mitchell y = m 1 sex<1
k = f
7+ = 1
0,6 +6,2 sex >

O critério € baseado em regras, seguindo a Figura 2.54.
Figura 2.54. Relacéo entre curvas no modelo baseado em regra.

PEC: Curva envoltdria positiva
NEC: Curva envoltoria negativa
PCC: Curva conectora positiva
NCC: Curva conectora negativa
PTC: Curva de transicao positiva
NTC: Curva de transicao negativa
R: Inversao

Fonte: Chang e Mander (1994).

A curva envoltéria de compressao é dada pela equagéo (2.28).
n-x

y(x) = T
14 (n—70g) x by (2:29)
1—x"
z(x) = TIOIE (2.29)

Em que
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1_—xr *+1
D) ={ DOP " (2.30)

1+(n—1+1Inx)-x r=1

Por definicdo

_|E

X~ = z (2.31)
E.- ¢,

n- = 2.32

Iz (2.32)

Note gue esta Ultima condicdo é pre-requisito para que 0o¢/0g. (e=0) = Ec.
Chang e Mander (1994) detalham as equagfes que regem cada regra especifica, sendo
aqui reescritas apenas as equacdes da envoltoria de compressdo. Baseadas nestes parametros,

a relacéo entre tensdo e deformacéo segue a Figura 2.55.
Figura 2.55. Curvas envoltorias em compressao e tragao.

Compressao

f; < £sp >
< cr >
< £l > )
f’
cc
E, _
_ Linha reta 1
¥ € > 5
< >

6 ! ;
‘XL/ Linha reta

Sem escala

A
Q)
S

Y.y

K

Fonte: Chang e Mander (1994).
Ha 3 regibes para a equagéo, isto €, a curva inicial, depois a linha reta e finalmente a
regido de tensdo nula. Os pontos que as dividem possuem deformacgdes adimensionais X €

Xsp. O formato da curva e sua tangente é dada pela equagéo (2.33).
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fe = fec -y(x‘)} -
Er = E,-z(x") sex” < X
];ft_ ==j]:SC Z((;C_))} sexs < x~ < x5 (2.33)
c
fo =Ef =0} xg <x~
O adimensional x que define o lascamento (spalling) do concreto é dado por:
o y(xg)
Xy = X0 — — 7 (2.34)
P cr n~z(xz)

Jé& para o adimensional X que define o limite entre a curva inicial e o segundo trecho,
que é em linha reta, é adotado como 2 (MANDER; PRIESTLEY; PARK, 1988)

As constantes sdo definidas de maneiras distintas para o concreto confinado e nao
confinado.

Na compressdo de concreto ndo confinado, Al Sulayfani e Lamirault (1987) propdem

que a deformagao no pico de resisténcia & seja dada pela equagéo (2.35).

. = 0,85 £.0246 0 (2.39)
A equacdo (2.28) ndo inclui diretamente o valor do médulo de elasticidade inicial.
Matematicamente, ao fixar-se os valores de f. e &, a varidvel n dita o comportamento da
funcdo. Fixando-se assim o mddulo de elasticidade inicial, n deve ser calculado como propde
(2.36).

E.
O valor para 0 médulo de elasticidade da abordagem é dado pela equacdo (2.37)

(CHANG; MANDER, 1994).

(2.36)

E.=8200-f/%*® (2.37)
A variavel fator de forma r ¢ calculada na equacéo (2.38).
_f N .
r= z — 1,9 ; para tensao em psi
}, 0 (2.38)
r= é — 1,9 ;para tensao em MPa

Para o concreto confinado, a presente relagdo constitutiva uniaxial propde outra curva,
que se baseia na curva do concreto ndo confinado, assim como propdem Mander, Priestley e
Park (1988). O modelo € bastante satisfatorio, uma vez que considera o ganho de resisténcia e

ductilidade do concreto cercado por armaduras longitudinais e transversais, além de basear-se
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em uma curva relativamente simples. As equacoes (2.39) descrevem a resisténcia do concreto

confinado.
fCIc _( 0,9
K=—=1 A 0,1 _)

fe +ax T 1+ Bx
__ flit fa
X ==

2f¢
fi L
r= irl far = fi (2.39)
fal
A = 6,8886 — (0,6069 + 17,275r) - e =498
4,5
B = _c

%- (0,9849 — 0,6306 e~389397) — 0,1

Em que, para estribos de geometria retangular, que correspondem a aplicagdo mais

extensa em paredes estruturais, utiliza-se as equacgdes (2.40), cujo significado das variaveis é

A = z (W6i)i

4= (bydy—ad(1-)(1-=
e_(c c i) Zbc ch

ilustrado na Figura 2.56.

fix = ke px- fyh (2.40)
fly =ke'py'fyh
_ Agy
px S'dc
A,
‘= e

Além disso, no caso do concreto confinado os autores propdem outra equacao para o r,

que é dado na equacao (2.41).

(2.41)
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Figura 2.56. Confinamento do concreto por estribos retangulares: variaveis.
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Fonte: Mander, Priestley e Park (1988).
Na tracdo, Belarbi e Hsu (1994) fixam que a deformacdo correspondente a tensao de
tragdo de pico & equivale a 0,00008, que é adotado aqui também.
Belarbi e Hsu sugere a equacdo (2.42) para a resisténcia do concreto a tracdo, valor

este que € citado em outras fontes, como a norma americana ACI 318/2019, e Kolozvari,
Orakcal e Wallace (2015).

fe = 3-75\/E (psi)
f; = 0.313\/f; (MPa) (2.42)

Para considerar o enrijecimento na tragdo promovido pelo concreto, supde-se que 0 Xcr

seja um numero elevado, como 10000, e para r, 1,2 (KOLOZVARI; ORAKCAL;
WALLACE, 2015).

2.10.8 Relacéo de Guo (2014)

Guo (2014) cita diversas equagOes renomadas para relagdes constitutivas uniaxiais, e

recomenda as expressdes da norma chinesa de estruturas de concreto. Algo que se deve ter em
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mente na utilizacdo destas expressdes € que sdo referentes a resisténcia prismatica do concreto
fe, que é distinta das resisténcias cubica f., e cilindrica f;’.
O comportamento a compresséo € ilustrado na Figura 2.57.

Figura 2.57. Relagdo uniaxial tensdo-deformagédo na compressao.

1.0 =0
o Sl o x<1 1 y=orx+(3-200,)x%+ (0t ~2)x3
4 o >1 - X
_:3 ] Q;h “\,.:.\ X210 y= ad(x_1)2+x
5 0.5 -
I
> ] g
1
: S
0
05 1 2 3 4 5 6

x = ¢le,
Fonte: Guo, 2014
Para relacionar tensdes e deformagdes na compresséo, o autor cita a equagao (2.43).
x<l.:y=a, x+B-2-ay) x*+ (a,—2)x3
x (2.43)
ag-(x—1)%+x

x=z1l.:y=

Em que: o, € 0 parametro para o trecho ascendente, que pode ser tomado como a
relacdo entre os modulos de elasticidade inicial e secante ao pico, como explicito na equacdo
(2.44). Ou ainda, o autor também apresenta tal valor tabelado (GUO, 2014).

(2.44)

Considerando:

Ei : O modulo de elasticidade inicial,

Esec : O modulo de elasticidade secante ao ponto de pico.

Quanto ao parametro do trecho descendente agq sdo fornecidos valores em forma de
tabela, para classes de concreto C20, C30 e C40. Fazendo regressao linear para uma parabola
de segundo grau, chega-se a equacgéo (2.45). Segundo a referéncia, ay pode ser qualquer valor

néo negativo.
ag =0,004-f2—016-f. +2 (2.45)

Para a deformacdo . corresponde ao ponto de pico de tensdes e € funcdo apenas da
resisténcia do concreto. Para concretos na faixa de 20 a 50 MPa, tal deformacéo é fixada

como 2x107 em diversos codigos normativos. A ABNT NBR 6118:2014 o faz, inclusive. Guo
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(2014) adota a expressdo (2.46) para tal variavel, que é valida enquanto a resisténcia do
prisma de concreto estiver entre 20 e 100 MPa:

e, = (700 + 172,/f,) - 107¢ (2.46)

O autor fornece ainda outras equacdes para célculo da deformacdo &, em relagédo a
resisténcia cubica do concreto f.,. Para conversdo da resisténcia do prisma para resisténcia
Guo (2014) sugere a expressao (2.47):

fc=084"f,—162 (2.47)

Tal abordagem adota para 0 modulo de elasticidade (GUO, 2014):

105 10°-(f, +1,62) 105

33 22-f +31,284 33
22ty ‘ 22+ 15177+ 9,94

Determinado o comportamento comprimido, resta ainda o comportamento frente a

E =

tracdo. De maneira semelhante a compressdo, adota-se a mesma expressdo da norma chinesa,
que consiste em dois trechos divididos no ponto de x=1. A relacdo tensdo deformacédo na
tracdo € dada pela equacao (2.48).
x<1l.:y=12-x-02-x°
x (2.48)
g (x =DV +x

x=>1.:y=
Em que:

_ °f3
ft - 0'26 'fcu
grp = 651076 - 054
a, = 0,312 f
O ensaio de resisténcia a compressdo do concreto, além das amostras cubicas e
prismaticas, pode ser feito com amostras cilindricas. Para converter o valor de resisténcia a
compressdo referente a amostra cubica e cilindrica usa-se a equacgdo (2.49), proposta por

Mansur e Islam (2002).

(e 1so = 1,01 - (f) p1s0x300 + 9,94 (2.49)
Sendo:

(frw)1so : resisténcia a compressao média em amostras cubicas com lado de 150mm.
(/&) p1s50x300 - resisténcia a compressdao media em amostras cilindricas com didametro

de 150mm e altura de 300mm.
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2.10.9 Relacéo de Cornelissen, Hordjik e Reinhardt (1986)

Trata-se de uma relagcdo de amolecimento do concreto na tracdo que relaciona tensao e
abertura de fissuras. E descrito pelos trabalhos de Cornelissen, Hordijk e Reinhardt (1986) e
Hordijk (1992).

A partir de observagdes experimentais, se relaciona tensdo ¢ a abertura de fissura w
pela equacao exponencial (2.50).

% = {1 + (61 WKCY} exp (—cZ WKC) - WKC (1 4+ c?) exp(=c;) (2.50)
Segundo o autor, as constantes calibradas c; equivale a 3, c; a2 6,93 e we a 160pum.
Assim como a relacdo do fib Model Code 2010, ndo se usa deformacdo, que é

adimensional, mas abertura de fissura, com unidades de comprimento.

2.10.10Modelo concrete damaged plasticity (CDP)

Lubliner et al (1989) propéem um modelo constitutivo para o concreto que parte da
teoria da plasticidade com boa adequacdo em relacéo a resultados experimentais. Tal advém
do modelo de Drucker-Prager que fornece continuidade e suavidade matematica, facilitando
aplicacdes numeéricas, porém ndo representa bem o comportamento do concreto (KMIECIK;
KAMINSKI, 2011).

Lee e Fenves (1998) estendem a formulacdo de Lubliner et al (1989) incorporando o
comportamento ciclico por meio de variaveis de dano.

Funcdo de escoamento do CDP é dada pela equacéo a seguir.

F =t (7~ 3ap + B Frnan) — VFnar)) — 0c(e7) = 0

Cujos termos sao definidos como:

o
- w;o <a<05 (2.51)
z(g—bg)— 1
g% e
_OTt(gt_pl) a a
3-(1—-K,)
V=m (2.52)

(x) sdo colchetes de Macauley, cujo resultado € 0, se x < 0 ou x, se x = 0.

p : é atensdo de pressdo hidrostatica;
_ 1 _
p=-3 traco (0)

A tenséo efetiva equivalente de VVon Mises g:
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Em que S € o tensor desviatorio.
S=6+pl
O modelo assume uma lei de fluxo plastico que é a funcéo hiperbolica do critério de

Drucker-Prager, e o potencial de fluxo é expresso na equacdo (2.53).

G=+(e 0y tanyp)2 + g2 —p-tany) (2.53)
O comportamento obtido é exemplificado na Figura 2.58.
Figura 2.58. Superficie de falha em tenséo plana.

tracéo uniaxial

15T 305+ B5,) =00

tracéo biaxial

compresséo biaxial 1-o

Fonte: DASSAULT, 2016.

G =D¢:(e—ePh)
Em que:
o : tensor de tensdes;
D& - matriz de rigidez inicial;

(e — €PY) : tensor de deformagoes;
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Figura 2.59. Modelagem aplicada ao CDP do concreto na tracdo (a) e compressao (b)

uniaxial.
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Fonte: DASSAULT, 2016.

Os parametros que determinam a relagdo constitutiva no programa Dassault Abaqus
(2016) sdo o angulo de dilatacdo vy, excentricidade €, relagdo entre resisténcia equibiaxial e
uniaxial (fy/fc), a relagéo entre os segundos invariantes dos meridianos de tensdo e compressao
K. e a viscosidade plastica p. Os dois primeiros constam na equacgdo do potencial de fluxo
(2.53), enquanto o (f/f;) e K¢ influem na funcdo de escoamento ao modificarem seus
adimensionais nas equacdes (2.51) e (2.52), respectivamente. A viscosidade nédo é aplicada

diretamente nas equacGes do CDP, mas é usada em conjunto devido a dificuldade de
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convergéncia no amolecimento. Admite-se que as tensdes possam exceder a superficie de
escoamento por certa tolerancia, que é determinada pela viscosidade.

Como os parametros citados estabelecem o comportamento do concreto nas
simulacdes, sua definicdo é de grande relevancia. Além disso, os valores indicados pela
literatura académica pertinente também sdo essenciais, e por isso sdo apresentados e

comparados na sequéncia das definicdes.

O angulo de dilatacdao v é o medido no plano p-g em alta pressdo de confinamento,
como ilustra a Figura 2.60 (DASSAULT, 2016).
Figura 2.60. llustracdo dos conceitos de angulo de dilatacdo e excentricidade.
N de”
\

W

q

—--EG-I,:--— P

Fonte: DASSAULT, 2016.

Na bibliografia, ha recomendac@es bastante diversas para o de angulo de dilatagéo, por
exemplo, 30° paredes estruturais mistas (ALI, 2013); Birtel e Mark (2006) sugerem 30° para
vigas vulneraveis ao esforco cortante; Earij et al. 2017 analisam vigas em concreto armado,
com analise paramétrica desde 10 até 50°, obtendo resultados bons com 30° e excelentes
resultados com 40 e 50°.

A excentricidade € € um numero pequeno positivo que define a que taxa o potencial de
fluxo hiperbolico se aproxima de assintota, como expressa a Figura 2.60. O valor padrdo é de
0,1 (DASSAULT, 2016). Outros trabalhos relatam uso do mesmo valor (BIRTEL; MARK,
2006; KRAHL, 2018; VOJDAN; AGHAYARI, 2017).

Ao supor excentricidade nula, o comportamento do CDP se assemelha ao critério de
Drucker-Prager. Alem do valor padrdo, também pode ser visto como a relagdo entre as
resisténcias a tragao e compressdao (KMIECIK; KAMINSKI, 201 ).

A relagéo entre resisténcias equibiaxial (fno/fco) € a relagdo da tensédo de escoamento
em compressdo biaxial em relacdo a uniaxial. O valor padrdo € 1,16, que é proposto
inicialmente por Kupfer, Hilsdorf e Husch (1969) e atribuido por diversos trabalhos
(DASSAULT, 2016; DAWOOD; ELGAWADY; HEWES, 2012; KAUSHIK; DASGUPTA,
2019; SURUMI; JAYA; GREESHMA, 2015).
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Uma outra opcédo é proposta por Papanikolaou e Kappos (2007), que se basearam em
diversos estudos experimentais e observaram que para concretos de alta resisténcia a relagdo

entre as resisténcias (fno/feo) diminui. Os autores condensam os resultados na equacéo (2.54).

Joe _ 1,5 f;7%07° (2.54)

O fator K. é a relagéoj;crltre 0s segundos invariantes do meridiano de tracdo e do
meridiano de compressdo, cuja recomendacio é de 2/3 (DASSAULT, 2016; PAVLOVIC et
al., 2013; SURUMI; JAYA; GREESHMA, 2015).

Uma das modificacbes do CDP ao critério de Drucker-Prager € que a superficie de
falha na secgdo transversal dos desviatorios ndo é necessariamente um circulo, mas depende do
fator K. (KMIECIK; KAMINSKI, 2011). Para referéncia, a Figura 2.61 ilustra a envoltéria do
critério de Drucker-Prager.

Figura 2.61. Superficie limite Drucker-Prager: a) Vista; b) Secdo transversal desviatoria.

meridiano de tracdo

meridiano de compressdo © = -

Fonte: Kmiecik e Kaminski, 2011.

A alteracdo da superficie de falha em funcdo do fator K. é apresentado na Figura 2.62,
que mostra os valores 1,0, que nada altera em relacéo ao critério de falha antecessor citado e

de 0,667, que ¢ o valor calibrado padréo para o concreto.
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Figura 2.62. Superficie de falha em notacao de desviatério em funcéo do fator K.

Fonte: DASSAULT, 2016.

A viscosidade é usada para regularizacdo das equacOes constitutivas do concreto,
recomendado como 0,0. Para melhorar a convergéncia de problemas com amolecimento e
queda de rigidez é possivel permitir regularizacdo viscoplastica. O uso de valores pequenos de
viscosidade em relacdo ao tempo virtual permite melhora na convergéncia da solugdo quando
em regime de amolecimento sem comprometer os resultados (DASSAULT, 2016). A
atribuicdo de viscosidade ndo nula permite que o modelo exceda a superficie de potencial
plastico (KMIECIK; KAMINSKI, 2011).

Tendo em vista o grande nimero de trabalhos e a diversidade de possibilidades de

adocdo de parametros, estes constam sintetizados na Tabela 2.10.
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Tabela 2.10. Parametros fornecidos por trabalhos relevantes com CDP.

Autores Y (°) € fu/f; K. u
DASSAULT, 2016 (Manual Abagus) 0.1 1.16 0.667
ALI; KIM; CHO, 2013 30
BIRTEL; MARK, 2006 30 0.1 1.16 0.667
DAWOOD; ELGAWADY; HEWES, 2012 1 0.1 1.16 0.66 0
DONG et al., 2018 30 0.1 1.16 0.6667 | 0.0001
DULINSKA; MURZYN, 2016 38
EARlJ etal., 2017 45
GENIKOMSOU; POLAK, 2015 40 0.1 1.16 0.667 | 0.00001
HUSAIN; EISA; HEGAZY, 2019 37 0.1 1.16 0.67 0.001
JHA; ROSHAN; BISHNOI, 2017 55 1.25 1.16 0.667 0.0005
KAUSHIK; DASGUPTA, 2019 55 0.1 1.16 0.667 0.01
KMIECIK; KAMINSKI, 2011 36 0.1 1.16 0.667 0
KRAHL, 2018 30 0.1 1.16 0.666 0.0001
LI; HAO; BI, 2017 30 0.1 1.16 0.666 0.0001
LIU etal., 2017 30 0.1 1.16 0.667 0.005
LOPEZ-ALMANSA; ALFARAH; OLLER, 2014, 0.1 1.16 0.7 0
MERCAN; SCHULTZ; STOLARSKI, 2010 55
NAJAFGHOLIPOUR et al., 2017 35 0.1 1.16 0.667
PAVLOVIC et al., 2013 36 0.1 1.16
PELLETIER; LEGER, 2017 13 920
RAHNAVARD; HASSANIPOUR; MOUNESI, 2016 30
REN et al., 2015 38 0 1.75 0.667 0.0005
SUMER; AKTAS, 2015 38 0.1 1.16 0.667
SURUMI; JAYA; GREESHMA, 2015 38 0.1 1.16 0.67
VOJDAN; AGHAYARI, 2017 38 0.1 1.16 0.667
WANG et al., 2019 30 0.1 1.16 0.6667
WEI; RICHARD; FU, 2019 36 0.1 1.16

Nota-se que, pela maioria absoluta dos trabalhos, os valores de €, fy/f; e K. sdo

adotados como 0,1, 1,16 e 0,667. Porém, ha bastante divergéncia entre os valores de V.
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2.10.11Dano e sua modelagem

O dano d é uma variavel determinante do comportamento ciclico na formulagdo do
CDP, pois é utilizado diretamente no calculo da rigidez no caso de descarregamento, assim
como apresenta a Figura 2.59. A relagéo entre tensdo e deformacdo no descarregamento E €

dada pela equacéo (2.55), e é uma parcela do médulo de elasticidade inicial Eo.

E=(1-dE, (2.55)
Se ndo for considerado dano ou se este for nulo, o descarregamento é paralelo ao
modulo de elasticidade adotado, isto € a rigidez eléstica inicial se mantém no
descarregamento. Ao aumentar o dano, a rigidez no descarregamento é reduzida assim como
demonstrado na Figura 2.63, que ilustra a queda na inclinacdo da curva tensdo por
deformacéo.

Figura 2.63. Comportamento ciclico do concreto modelado por CDP.
i

L]

1

(1-d )=,

Fonte: DASSAULT, 2016.

Recuperacéo na tracdo w; (tension stiffness recovery) fixa a quantia de rigidez que é
recuperada ao inverter o comportamento de compressdo para tracdo. De maneira anéloga, a
recuperagao na compressdo W, quantifica a recuperacédo de rigidez do concreto que passou por
tensdes de tracdo e entdo sujeito a compressao. Tal influéncia é mostrada na Figura 2.63.

Recomenda-se considerar que 0 concreto tracionado pos-fissuracdo possa ser
comprimido com fechamento dessas fissuras e recuperacgéo total da rigidez, o que corresponde
a recuperacgdo de rigidez w, de 100%. Ja o comportamento inverso, isto é, ao partir do pés-

pico na compressdo e chegar ao comportamento tracionado considera-se por padrdo que nao
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hd recuperacdo na rigidez, o que corresponde ao valor recomendado de w; de 0%
(DASSAULT, 2018).

Os trabalhos de w. e w; de 1,0 e 0,0 é bastante usado em trabalhos cientifico (ALI,
KIM; CHO, 2013).

Na bibliografia, existem recomendacges de w. e w; de 0,9 e 0,0, respectivamente, para
um modelo modificado, semelhante ao CDP (ALFARAH; LOPEZ-ALMANSA; OLLER,
2017).

Para o dano em compressao d. e tracdo d;, uma das abstracbes mais relevantes é a que
consta nas equacdes (2.56) e (2.57) (PAVLOVIC et al., 2013; GHASSEMIEH; REZAPOUR;
SADEGHI, 2017; MEDEIROQOS, 2018).

d =1-= 256
c = 3 ( )
d, = ——t 2.57

Existe outra forma bastante interessante para considerar o dano na compressao d. € na
tracdo d;, assim como apresentam as equacbes (2.58) e (2.59), em que os coeficientes
auxiliares b. e by equivalem a 0,7 e 0,1, respectivamente (BIRTEL; MARK, 2006). O trabalho
citado descreve que foram validadas experimentalmente, e ha diversos trabalhos que usam
esta mesma abordagem, sem alterar os coeficientes propostos (XU; LIU; HE, 2014; LI; HAO;
Bl, 2017; LABIBZADEH; FIROUZI; GHAFOURI, 2018; HUSAIN; EISA; HEGAZY, 2019;
ZHANG; SHU; PAN, 2019; ZHOU; QIAN; HUANG, 2019).

d. =1 O-C.EC_:L
c=1-—77 - (2.58)
85'(b—c—1)+0'C'EC1
O-t'Ec_l
dt:]‘_
L /1 ~ (2.59)
ef-(b—t—1)+at-Ecl

Ainda outra expressdo sugerida para o dano é a de Wang e Chen (2006) apud Chi, Yu

e Huang (2017), calculada pelas equages (2.60) e (2.61):

1 géﬁlorm
d, = 1—(9 me 1) (2.60)
e Mc—1
1 gg,lr(wrm
d, = 1—<e me o — 1) (2.61)
e M —1

Em que:
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ck

ck _ &
Etnorm = ok
tu

Cujos denominadores representam deformacdes Ultimas adotadas na relagdo tensdo-

deformacéo uniaxial adotada.

2.10.12Para a armadura passiva e ativa

Aqui aplica-se a relacdo constitutiva de Menegotto e Pinto (1973). O comportamento
ciclico é uma caracteristica decisiva para a escolha deste modelo. As expressdes principais
séo apresentadas pelas equagdes (2.62), (2.63) e (2.64).

. . (1-b)
o* = be +W (262)
N E— &
€= (2.63)
0 — O
o = — (2.64)
0o~ Or

Os asteriscos mostrados sdo trocados pelos numeros inteiros que representam o
numero do ciclo atuante. E o fator R varia a cada inversdo, representa o efeito Bauschinger e
é dado pela equacdo (2.65) (MENEGOTTO; PINTO, 1973).
_ a;§

a, +¢
A constante Rq é relativo ao primeiro ciclo (ou forca monotonica), a; e a, sdo fatores

R =R, (2.65)

que representam a queda da curva a cada ciclo de carga, que devem ser calibrados por valores
experimentais.

A Figura 2.64 expde o comportamento resultante.
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Figura 2.64. Modelo constitutivo para o aco.
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Fonte: Menegotto e Pinto (1973).

Outra relacdo constitutiva de interesse é da norma brasileira de estruturas de concreto.
Lembrando que a norma ndo aborda ac¢Ges sismicas, como estd exposto no item 1.4 de tal
norma, isto €, no escopo. Portanto, ndo é proposto um comportamento ciclico especifico.

A relacdo tensdo-deformacdo para o aco € elasto-plastica ideal, em que a tensdo da
barra o5 é dada pela equagdo (2.66), e exposta na Figura 2.65.

& E; see<ey, (2.66)
o = '

fy  se50 MPa <fy <90MPa;

Figura 2.65. Relagéo tensdo-deformacao para a armadura passiva.
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Fonte: ABNT NBR 6118:2014.
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Outra relacdo tensdo-deformacdo de interesse € o diagrama bilinear. A norma
brasileira de estruturas de concreto o adota para armadura ativa, enquanto a norma europeia
Eurocode 2 o cita para armadura passiva também. Artigos publicados em periodicos também
indicam o tratamento bi-linear, em alguns casos com encruamento cinematico para abordar
comportamento ciclico, inclusive (ALI; KIM; CHO, 2013; ARABZADEH; OMRANIAN,
2017).

Para determinar o diagrama bilinear, utiliza-se o ponto da origem, do escoamento (¢ =

gy, 6 = fy) e de ruptura (¢ = g, 6 = f;). Entdo, a equacdo (2.67), que denota comportamento

bilinear.
( & Ep se e<gy
(2.67)
Op = (ft f, ) S€ Epy = &t
| £ Mot " Ipy) o
k py T (Spu _ Spy) ( P py)

A relacdo tensao-deformacao obtida é apresentada também pela Figura 2.66.

Figura 2.66. Relacdo tensdo-deformacdo para a armadura ativa.
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Fonte: ABNT NBR 6118:2014.
Se utiliza o subindice p pois a equagdo e figura sdo recomendadas na norma de
referéncia para ago de protensdo. Porém, considerar protensdo ndo € o foco deste trabalho,

portanto ndo se detalha aqui as especificidades de pré-alongamento e sua consideragéo.

2.11 PARAMETROS DEPENDENTES E INDEPENDENTES

Na anélise dos elementos estruturais, certos parametros sdo determinantes do
comportamento por ele desempenhado. Tais parametros representam propriedades
geomeétricas e fisicas, e embora até mesmo os menores detalhes possam ser parametrizados e

considerados, € oportuno utilizar o menor numero de variaveis possivel, entretanto para isso é
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necessario selecionar com precisdo as mais relevantes no comportamento que se deseja
prever.

No caso de paredes estruturais de concreto armado, a caracterizacéo fisica do concreto
¢ a resisténcia a compressao do concreto f’¢, visto que € um valor reconhecido por normas e
artigos internacionais, e que a partir deste, juntamente com equac6es consolidadas, estima-se
0 comportamento tensdo-deformagéo do concreto.

Quanto as normas internacionais, a norma ACI 318/2019 também utiliza o f’; para
caracterizacdo do concreto. Ja as normas brasileira e europeia, respectivamente ABNT NBR
6118/2014 e Eurocode 2, utilizam a resisténcia caracteristica a compressao f.. Para comparar
a resisténcia media e f°; e o fc, 0 FIB Model Code 2010 e o Eurocode 2 recomendam somar 8
MPa ao valor caracteristico para obtencdo do valor médio para resisténcia a compressao do
concreto.

Ambas as normas brasileira e europeia abordam recomendacgdes para concretos cujo
fe alcance até 90 MPa. Porém, concretos cujo fe esteja acima de 50 MPa apresentam maior
fragilidade, acarretando possivel mudanca do comportamento das paredes. Além disso, as
evidencias experimentais estdo longe deste limite. Quanto ao valor minimo, embora o
Eurocode 2 aborde uma classe de resisténcia cujo fe é inferior a 25 MPa, devido as limitacoes
impostas pela agressividade ambiental, € mais realista fixar este valor como minimo para o
projeto de paredes atendendo tal norma, enquanto a norma brasileira fixa o foc minimo como
20 MPa.

O aco é caracterizado pela resisténcia ao escoamento f,. Porém neste trabalho a
armadura ndo € considerada como parametro, mas como constante, pois 0s experimentos
abordados utilizam barras de aco com resisténcia em torno de 500 MPa. Os experimentos de
Dazio, Beyer e Bachmann (2009) contém barras de aco na posicdo longitudinal com
resisténcia ao escoamento na ordem de 570 MPa, enquanto os experimentos de Ghorbani-
Renani et al (2009) apresentam barras longitudinais com resisténcia na ordem de 420MPa. A
literatura internacional ressalta tais valores para as propriedades da armadura: o Eurocode 2
recomenda uso de armadura passiva com resisténcia caracteristica fyx entre 400 e 600 MPa,
com tabelas e equagdes calibrados para fy, de 500 MPa.

Quanto a norma estadunidense, segundo Wight (2015) as normas locais preveem trés
classes de resisténcia principais, porém a classe mais comum € a de 60 ksi, que equivale a
aproximadamente 410 MPa, bastante proximo das propriedades das barras utilizadas no

experimento de Ghorbani-Renani et al (2009).
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Além disso, a norma brasileira de aco destinado a estruturas de concreto armado
ABNT NBR 7480/2008 também possui uma classificacdo para as barras. A classe CA-50 cuja
resisténcia caracteristica ao escoamento deve atender 500 MPa descreve um material cuja
resisténcia ao escoamento estd proximo da média da resisténcia do aco dos ensaios, e
corresponde as propriedades descritas no Eurocode 2.

Considerando a pouca variabilidade, é inoportuno considerar a resisténcia do aco
como variavel, e sim como constante.

A taxa de armadura p € o quociente entre a area de aco e a area bruta de concreto da
secdo transversal da parede. Normas: ABNT NBR 6118/2014 e Eurocode 2 fixam o valor
maximo de p como 4%, exceto nas regides de traspasse. Para 0 ACI 318/2019, em estruturas
de concreto armado a taxa de armadura deve estar entre 1 e 8%. Este é um parametro de
grande relevancia, pois quantifica o aco utilizado, que tem grande impacto nos esforcos
resistidos pela estrutura.

Para determinar a geometria da parede, s&o utilizadas as variaveis espessura h, largura
I, e altura hy, que sdo ortogonais entrei si e sdo expressas com unidades de comprimento,
ilustradas na Figura 2.67. H& uma variavel adimensional calculada a partir desta que é
especialmente relevante, (h./lw) e (Iw/h). O quociente entre altura hy, e largura l,, determina a
relagdo de aspecto, que além de ser um indicativo se um elemento é classificado como parede
ou ndo, também sugere se uma parede esta mais vulneravel a esforcos normais ou tangenciais,
como explicado na secdo 2.4.

Figura 2.67. Variaveis geométricas adotadas para descrever paredes estruturais.

fw |

T

Fonte: Wight e Macgregor (2009). Traducao do autor.
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Finalmente, a forca axial também altera significativamente a resisténcia e a rigidez da
parede frente a esforcos laterais, como descrevem Alarcon, Hube e de la Llera (2014). Assim,
esta é considerada uma variavel independente forca axial adimensional v. Como o simbolo ¢ o
mesmo do coeficiente de Poisson, as varidveis sdo identificadas caso mencionadas.

Como variaveis dependentes, tem-se as principais respostas da parede em seu uso
principal, que é o de resistir a esforgos laterais na diregdo de sua maior inércia. Portanto, a
forcas laterais de escoamento e maxima, a rigidez e o deslocamento.

As paredes aqui descritas sdo controladas pela flexdo. Portanto, parte-se das tensdes
provocadas pela flexdo para célculo da forga méxima aplicada, usando a teoria da mecénica
classica. Partindo da resisténcia dos materiais classica, estima-se que a forca lateral que
provoca escoamento Fy € diretamente proporcional a espessura h, resisténcia do concreto f’ e
ao quadrado da largura |, e inversamente proporcional a altura h,,. Raciocinio similar pode ser
aplicado a armadura também. Assim chega-se a equacdo (2.68), que ainda deve receber
tratamento estatistico de regressdo multivariavel.

' h- 2 Ag - 12
Fy — f;‘ w . Cl + S w
h h
7 w - - w - 7 -
Além dessas parcelas, a forca axial adimensional também impacta no momento fletor

¢ (2.68)

resistente da secdo ao alterar a forca axial desta, podendo aumentar ou reduzir a area de
concreto comprimido. Porém, ndo se espera alteracdo significativa da contribuicdo do aco
devido a forga axial. Repetindo o termo do concreto e assumindo relagdo linear entre ambos
na faixa considerada, obtém-se a equacéo (2.69):

'h-l2 A 12 '“h- 2
y:_fc W. S W. f;: W'V'C3 (269)
hu hy hu

E importante salientar que seria mais correto fisicamente considerar a forca axial

c + cy +
adimensional como termo polinomial, visto que esta modifica a variavel Fy, segundo uma
curva ndo linear. Porém, para propor uma curva completa satisfatoria é necessario acervo
maior de resultados experimentais, com valores maiores de forgca axial aplicada; para
contornar tal problema, considera-se a influéncia da forca axial adimensional como linear se
analisada em um trecho pequeno.

Para forca méxima no topo, espera-se comportamento analogo ao observado para forca
de escoamento no topo, portanto, propde-se a equagéo (2.70):

'“h-12 A - 12 '“h-I?
Fmaxzfc n W'C4. Sh W'C5+fc h W'v'c6 (270)
w w w

A relacdo forca por deslocamento Kyogo entre os pontos de 60% e 20% da forca

méaxima é considerada como parametro importante para consideracdo em anélise estrutural
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das paredes levando em conta a queda de rigidez devido a fissuracdo, porém antes do inicio
escoamento da armadura, que acarreta em mudanca subita no comportamento. O intuito entdo
é fornecer uma estimativa de rigidez de paredes para calculos em situacdes de servigco com
valor realista e limitado ao inicio do escoamento da armadura.

Baseado novamente na estimativa da flecha da mecénica cléssica, julga-se que a
expressao mais apropriada possui os coeficientes conforme a equagédo (2.71).

1
(fH) /2 h-13 Ag - 12
Kz0-60 = : h3 s (c;+v-co) + —Sh3 o (cg +Vv-cyp) (2.71)
w w

No gréfico que relaciona forca por deslocamento, adota-se como ponto de escoamento
o definido na se¢do 2.3, conforme o trabalho de Park (1988) a fim de utilizar um critério
consagrado na literatura e que possibilitasse analisar experimentos com diligéncia. Assim,
devido a importancia do ponto de escoamento, alem da forca Fy, também é desejavel conhecer
o0 deslocamento no topo dy que o determina.

Assim, para estimar a expressdo do deslocamento no escoamento dy, baseia-se na
mecanica classica para estimar a porcdo linear, adotando giro e deslocamento nulos no
engaste e usando a curvatura para estimar o giro e o deslocamento no topo.

Além disso, a literatura cita 0 método de rotula plastica para considerar a grande
plastificacdo da base, e por isso se soma uma parcela considerando giro de corpo rigido da
barra. O efeito da forca axial também é considerado, e de maneira andloga ao esforco do topo,
adota-se relacdo linear, que é razodvel dentro de limites pequenos. Portanto, a analise

estatistica parte da equacéo (2.72).

_ (D72 m? 2.72)

w
d “(c11+v-ciz) +hy - (ciz+Vv-c1q)

Y [
w
Para o d,, supde-se expressdo semelhante, naturalmente com coeficientes distintos,

descritos na equacdo (2.73).

’ 1/ ‘h 2
=M. (C15 +V'Cl7)+hw . (C16+V'C18) (273)

dy, L

Portanto, as variaveis dependentes podem ser baseadas em expressdes analiticas, como

exposto. Usa-se a correlagdo para prever quais as variaveis independentes que possuem maior
impacto nas dependentes, e € oportuno testar as variaveis independentes isoladas também.

Em resumo, verifica-se como as variaveis independentes influenciam nos resultados

das variaveis dependentes Fy, Fmax, K2o-60, dy € d variaveis.
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3 METODOLOGIA

Como visto, um pilar-parede pode ser modelado como vérios elementos, como por
analogia de coluna larga, portico equivalente, dividido em faixas que equivalem a pilares
(ABNT NBR 6118:2014), ou elementos finitos de chapa e solido. Para escolher o tipo de
modelagem desejado, testa-se as trés abordagens: elementos de barra, casca e solidos.

Os modelos simplificados ndo sao utilizados, pois mantém as mesmas hipoteses que a
barra, isto é, secbes planas permanecem planas e discretizacdo em fibras. Assim, a
discretizacdo em fibras da secdo da barra é semelhante a divisdo dos elemento de barras
maltiplas MVLEM.

Os resultados numéricos e experimentais podem ser comparados graficamente, caso a
diferenca seja relativamente grande, porém € desejavel utilizar critérios quantitativos no caso
de ajustes finos, e neste caso calculam-se as variaveis dependentes da curva avaliada, no caso
Fy, Fmax, Koo-60, dy € dy.

Apos fixacdo do tipo de modelagem eleito, baseado na dispersdo de seus resultados
comparados com 0s experimentais e sua aplicabilidade, é necessario calibrar a abordagem
escolhida. Os parametros de entrada devem ser avaliados, os variando numericamente e
analisando seus impactos nos resultados. Os valores considerados calibrados séo aqueles que
aproximem ao maximo a resposta numérica a experimental. Para evitar erros, é pertinente
utilizar o méximo de amostras quanto for possivel.

E importante usar ferramentas consolidadas para as simulacdes propostas e esta deve
conter em sua biblioteca aqueles requeridos para as andlises. Tendo em vista a
disponibilidade, usa-se aqui os programas Opensees e Abaqus.

O Opensees é selecionado devido a grande contribuicdo deste em outros trabalhos
cientificos, como Orakcal e Wallace (2007); Beyer, Dazio e Priestley (2008a); Beyer, Dazio e
Priestley (2008b); Constantin e Beyer (2016); Kim (2016), além da capacidade de modelar
elementos de barras considerando a ndo linearidade fisica e geométrica (MCKENNA,
FENVES; SCOTT, 2000).

Estes trabalhos incluem duas linhas de pesquisa com publicagfes expressivas no
apresentado, um grupo da Universidade de California e outro na Escola Politécnica de
Lausana. Vaérias destas publica¢Ges usam o Opensees.

O programa também € gratuito e de codigo aberto. Inclusive, no banco de dados do
programa ja constam varios tipos de materiais, elementos e algoritmo de solucdo de sistemas,

focando na andlise estrutural dindmica (KIM, 2016). Os modelos constitutivos uniaxiais
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propostos inclusive constam no software, que possui contribuigdes de diversos grupos de
pesquisa.

Para modelagem dele elementos continuos, isto &, cascas e sélidos, opta-se aqui pela
ferramenta Abaqus, que os consta em sua biblioteca e possibilita associa-los a relacdo

constitutiva CDP, escolhida para o concreto.

3.1 MODELAGEM DE PAREDES POR ELEMENTOS DE BARRA

Ao modelar elementos finitos de barra com a abordagem adotada neste trabalho, a
parede é tratada como uma barra vertical, que ¢ dividida em diversos elementos de barra. As
barras possuem pontos de integracdo, em que sdo calculadas as propriedades mecéanicas por
meio da secdo transversal. A secdo transversal € analisada pela divisdo em fibras com éarea
discreta, que sdo associadas a relacdo constitutiva uniaxial do respectivo material considerado.
Portanto, cada parede simulada deve ter sua secdo transversal mapeada de forma a indicar
num plano cartesiano a geometria de concreto ndo confinado, concreto confinado e barras de
aco.

O concreto confinado é a regido de concreto cercado por estribos e admite relacao
uniaxial tensdo-deformacdo propria, enquanto as demais fibras de concreto atribui-se a
relacdo uniaxial de concreto ndo confinado, respectivamente, como abordadas por Mander,
Priestley e Park (1988) e Chang e Mander (1994). Quanto & armadura, aplica-se a relacéo de
Menegotto e Pinto (1973).

E importante garantir que a malha seja apropriada, também. Portanto constréi-se o
modelo propondo que a malha seja mais refinada em locais em que se espera maior
plastificacdo. Com este intuito, a discretizacdo é concentrada na parte inferior da parede, em
que atua o momento fletor. A secdo transversal também deve ter um numero de fibras
suficiente para que leve a bons resultados, entdo se usa 512 fibras, que sdo adotadas em
excesso ao dos trabalhos de Orakcal, Wallace e Conte (2004) que estudaram o MVLEM, que
embora seja um pouco diferente dos elementos de viga possui hipoteses semelhantes.

Das formulagdes possiveis para os elementos de barra, aqui optou-se pela formulagéo
baseada em deslocamentos. O motivo da escolha ¢é a abrangéncia da formulacdo ser maior do
que do baseado em esfor¢os. Logo, € necessario usar maior numero de elementos, entretanto
espera-se maior estabilidade numérica. A ferramenta também oferece a formulacdo baseada
em esforcos, que requer menor numero de elementos, porém é mais instavel para

convergéncia do sistema.
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A ndo linearidade fisica é considerada pela atribuicdo da relacdo constitutiva as fibras.
Ja a ndo linearidade geométrica é considerada pelo método do co-rotacional, implementado na
ferramenta pelo trabalho por Souza (2000).

Os experimentos reportam seus resultados por meio de gréficos forca por
deslocamento no topo das paredes. Assim, a altura em que tais variaveis sdo analisadas € a
mesma. Na modelagem por elementos de barra, por ser apenas uma barra vertical, o ponto de
aplicacdo de forca e acompanhamento de deslocamentos é 0 mesmo.

Para as condi¢des de contorno, adota-se a extremidade inferior da barra como
engastada. A forca lateral é aplicada no n6 por incremento do deslocamento horizontal destes
e sem girar a forca lateral aplicada conforme a rotagdo no nd, pois nos experimentos 0 macaco
hidraulico esta fixo em estruturas exteriores de grande rigidez, possibilitando acompanhar o
pos-pico. Ja a forca axial no topo € aplicada em um n6 acima ao né de aplicacdo da forca
lateral e avaliagdo do deslocamento lateral com o intuito de simular mais fielmente aos
experimentos.

Os deslocamentos sdo aplicados de maneira incremental, sendo o primeiro incremento
dado como no maximo de 0,5% do deslocamento maximo observado no experimento e 0s
incrementos sdo maiores a cada passo em no maximo 20% do deslocamento anterior. Néo €
adotado critério de parada para o processamento, que é aplicado até pelo menos 133% do
deslocamento maximo experimental. Caso o curva forca por deslocamento obtida apresente
grande gueda na capacidade portante ou descontinuidade, assume-se 0 ponto anterior a
descontinuidade como o ponto de ruptura da estrutura.

Montada a estrutura, a ferramenta requer escolha da rotina usada para resolucdo da
estrutura, incluindo a montagem do sistema de equacdes representativo, consideracdo das
condicdes de contorno, algoritmo de convergéncia numeérica, rotina de aplicacao de esforcos e
teste de aceitacdo dos resultados.

Existem diversos algoritmos compilados no Opensees que buscam a convergéncia do
sistema de equagcOes. Aqui todas as analises buscam convergéncia com 0S mesmos
parametros, a fim de uniformizar os critérios. Alguns modelos ndo apresentam convergéncia
dentro da tolerancia fixada mesmo utilizando varias técnicas de convergéncia numérica. As
condicgdes de contorno impostas pelo método da transformacédo (GU; BARBATO; CONTE,
2009). A construcdo do sistema de equacdes € feita numa matriz assimetrica e invertida pela
rotina Lapack ou UmfPack, que sdo pacotes matematicos consolidados e estdo integrados no
software Opensees (ANDERSON et al., 1999; DAVIS, 2004).



120

Quanto a convergéncia numeérica, utiliza-se os algoritmos de Krylov-Newton, BFGS e
Broyden, cujo funcionamento consta descrito por Carlson e Miller (1998) e Bathe (2014). Os
métodos sdo aplicados nesta ordem, no caso do método anterior falhar em encontrar
convergéncia dentro da tolerancia admitida. O teste de tolerancia avalia a norma do acréscimo
de deslocamento entre iteracdes, aqui foi admitido 1e-5 como erro tolerado entre normas

subsequentes.

3.2 MODELAGEM DE PAREDES COM ELEMENTOS DE CASCA

No modelo de casca requer consideracdo dos materiais e propriedades que sdo
descritos ao decorrer da espessura do elemento. Enquanto para barras a se¢do é descrita por
um sistema cartesiano, a casca pode ser descrita apenas por camadas, e cada camada possui
sua respectiva espessura e material.

Portanto, toda a geometria externa é determinada por formas planas, e a espessura €
considerada matematicamente no célculo da rigidez. A armadura neste caso é simulada por
uma fina camada, cuja espessura é definida pelo quociente da area de cada barra pela
distdncia entre barras paralelas semelhantes. Tal camada deve ter direcdo determinada,
simulando a orientacdo do vergalhdo na estrutura. A posicdo da fina camada que representa a
barra de aco na casca representa o centroide das armaduras.

Como a casca possui espessura ao atribuir as propriedades do método numérico, ndo
h& maneira direta de se inserir barras ortogonal ao plano da prépria casca, portanto o efeito de
confinamento do estribo ndo é capturado diretamente, visto para isso € necessario prever
rigidez axial ortogonal ao plano da casca, e entdo o confinamento deve ser considerado
usando outras diretrizes.

Uma possibilidade é considerar a relacdo tensdo-deformacdo do concreto confinado
para a porcdo de concreto contido nos estribos, baseado nas relagbes constitutivas ja
propostas. Com esta abstracdo, admite-se que na regido das extremidades da parede, em que
0s estribos de confinamento séo aplicados, as camadas externas aos estribos sédo adotadas com
concreto nao confinado, e a camada interior possui relacdo constitutiva de concreto confinado.

Quanto as propriedades dos materiais, 0 concreto requer uma relacdo constitutiva
multiaxial, logo adota-se 0 CDP. Para a armadura a simulacdo prevé comportamento axial
apenas, sendo adequado a hipotese de relagdo constitutiva uniaxial, adotando-se a expressao
bilinear com enrijecimento isotropico.

Para aplicacdo satisfatoria da relagdo CDP, é necessario fixar uma relagdo tensdo-

deformacdo uniaxial. Além desta, existem os parametros angulo de dilatacdo Y,
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excentricidade €, relagdo entre resisténcia equibiaxial e uniaxial (fu/f;), relacdo entre os
segundos invariantes dos meridianos de tenséo e compressdo Kc e viscosidade p. Finalmente,
também deve ser proposto o dano.

Para a relacdo uniaxial, adota-se a relacdo da envoltdria de Chang e Mander (1994) e
seus respectivos parametros, como consta na se¢ao que a enuncia “2.10.7 Relacdo de Chang e
Mander (1994)”. Toda a curva, incluindo ponto de pico e médulo de elasticidade inicial é tida
como fungédo da resisténcia a compressdao média f; com corpos de prova cilindricos com 150
mm de diametro e 300 mm de comprimento. Na tracdo também é considerado o trabalho do
mesmo autor.

Quanto aos parametros, adota-se como padrdo angulo de dilatagcdo igual a 38,
excentricidade igual a 0,1, relacdo entre resisténcia biaxial e uniaxial do concreto 1,16,
relacdo entre os segundos invariantes dos meridianos de tensdo e compressdao 0,667 e
viscosidade méxima como 1le-3. Quanto ao dano, utiliza-se inicialmente o critério por Birtel e
Mark (2006).

Quanto ao concreto confinado, também se baseia no critério de Chang e Mander
(1994) e Park, Priestley e Park (1988).

O tipo de elemento aplicado é o quadrilatero, descrito e ilustrado na secdo 2.9.7, que
esta disponivel na ferramenta aplicada que é o programa Abaqus.

Quanto a condicBes de contorno, a parte inferior é engastada, assim como nos
experimentos. A forca lateral aplicada é modelada como imposi¢cdo de deslocamentos
incrementais, de maneira a acrescer em deslocamentos, possibilitando acompanhar o p6s-pico
de forcas. J& o esforco axial é aplicado sob forma de forca no topo. Tanto a forca lateral
quanto a vertical sdo aplicadas usando elementos auxiliares perfeitamente elésticos simulando
um macaco hidraulico ou viga de inércia elevada.

O incremento de deslocamento maximo permitido nas analises é de 0,1% do
deslocamento experimental maximo da parede analisada, que na ocorréncia de néo linearidade
fisica é considerado menor automaticamente. O deslocamento resultante que € apresentado
nos gréficos forca por deslocamento é obtido no né de concreto com a mesma altura de
aplicacdo da forca lateral na juncdo do bloco auxiliar de aplicagéo de forca lateral e da casca
de concreto armado. Caso haja grande queda da capacidade portante ou descontinuidades na

curva forca por deslocamento, considera-se que a estrutura atingiu a ruptura.
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3.3 MODELAGEM DE PAREDES COM ELEMENTOS SOLIDOS

A modelagem com elementos tridimensionais considera a geometria de maneira direta,
apenas pela posicdo e forma dos elementos. Nesta abordagem, a armadura é representada por
elementos de trelica imersos nos elementos solidos. Quanto a geometria da armadura é dita
pela sua posicdo, porém a area é atribuida ao elemento, pois este ndo possui volume. Logo, o
concreto é modelado por elementos sélidos e armadura por elementos lineares. Note que é
possivel usar solidos para ambos, sendo necessario maior capacidade computacional.

Quanto ao comportamento mecanico, a relagdo constitutiva do concreto deve ser
multiaxial devido a geometria do elemento. Assim como para os elementos de casca, 0 pacote
comercial Abaqus permite a analise de modelos solidos usando o modelo constitutivo CDP,
capaz de analisar tensdes e deformacdes de maneira tridimensional.

A relacdo constitutiva aplicada é idéntica a usada para cascas. A Unica diferenca é para
consideragdo do concreto confinado: na modelagem tridimensional é possivel posicionar os
estribos cercando o concreto, simulando o efeito do confinamento e ndo requer portanto,
aplicacdo de outros artificios. Portanto ndo se aplica o critério de confinamento para o
concreto por relacdo uniaxial, mas consideracdo direta pela relacdo constitutiva multiaxial
associada ao ago com rigidez no plano ortogonal a direcdo das solicitagdes axiais oriundas do
momento fletor.

Quanto ao tipo de elemento, o concreto é simulado por elementos s6lidos do tipo
tetraédricos ou cubicos com formulacéo linear, identificados no Abaqus como C3D4 e C3DS8,
descritos na secdo 2.9.7 e Figura 2.48. Para a armadura, usa-se 0 elemento trelica com
nomenclatura T2D3, descrito na se¢do 2.9.7 e Figura 2.49. Os elementos de trelica séo
considerados imersos nos solidos de concreto com aderéncia perfeita.

Como condicéo de contorno, a face inferior é considerada engastada. A forca vertical é
aplicada como forca concentrada em blocos auxiliares perfeitamente elasticos para distribuir
as tensbes na face superior da parede. A forca lateral é aplicada por meio da consideracdo de
deslocamentos, aplicados em um bloco auxiliar perfeitamente vinculado a parede. A forca é
aplicada em um no cuja altura coincida com o experimento simulado, e o deslocamento que se
acompanha é o nd posicionado exatamente entre o bloco auxiliar e a parede de concreto
armado com a mesma altura da forca lateral aplicada.

Além disso, ocasionalmente é possivel utilizar espelhamento da estrutura,
possibilitando acelerar o processamento da estrutura. O plano de espelhamento é o que

contém o eixo de menor inércia das se¢des transversais da parede.
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O deslocamento lateral aplicado é dividido em incrementos, sendo que o incremento
maximo permitido é de 0,1% do deslocamento experimental maximo, porém o programa
utilizado pode utilizar de passos menores no intuito de se considerar a ndo linearidade fisica.
Novamente, como critério de ruptura avalia-se o grafico forca por deslocamento e assume-se

como ruptura queda consideravel da capacidade portante ou descontinuidades.

3.4 GHORBANI-RENANI ET AL (2009)

Partindo da caracterizacdo fisica descrita no trabalho de referéncia e se baseando na
relacdo constitutiva de Chang e Mander (1994) em fungdo apenas do f’¢, chega-se nas curvas
apresentadas na Figura 3.1, que também mostra a relacdo entre tensdo e deformacdo do
concreto confinado, que também leva em conta as caracteristicas do estribo de confinamento.

Figura 3.1. Relag&o tenséo-deformacéo do concreto comprimido confinado e néo
confinado para paredes A1M (a esquerda) e B1M (a direita).
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Para o modelo de concreto tracionado no Abaqus, a curva ascendente até o pico deve

ser uma reta cujo médulo de elasticidade é igual aquele na compressdo. Portanto, a
deformac@o na tensdo de pico & € adotada como 0 quociente entre a resisténcia a tracdo do
concreto f; e 0 modulo de elasticidade. A curva tensdo-deformacéo pos-pico entédo € aplicada
pela inclusdo de diversos pontos baseados na envoltoria tracionada proposta por Chang e
Mander (1994).

Na idealizacdo por barras, os resultados sdo determinados pela secdo transversal
atribuida ao elemento associada a formulacdo mecénica usada, que pode ou nao levar em
conta a ndo linearidade geométrica. Ja a ndo linearidade fisica pode ser levada ao atribuir a
secdo transversal a discretizacdo em pequenas fibras, e entdo vincular a resposta fisica destas

a uma relacéo constitutiva néo linear.
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A secdo transversal da parede A1M do trabalho dos autores Ghorbani-Renani et al
(2009) é descrita como representada na Figura 3.2, que também apresenta as medidas das
divisbes em fibras, que separa as areas com concreto confinado por estribos, concreto ndo
confinado e armaduras.

Figura 3.2. Secdo transversal da Parede A1M de Ghorbani-Renani (2009).
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Lembrando a se¢do transversal que compde elementos finitos de barra ndo considera a
barra de armadura transversal diretamente, pois ela ndo é normal a secdo transversal. Porém, é
possivel considerar a influéncia da armadura transversal na rigidez pela formulacdo do
concreto confinado e suas propriedades, como descrito na se¢do 2.10.7.

Para os elementos bidimensionais, é necessario apresentar as camadas que a
compdem, que sdo o concreto e a armadura. O concreto pode ser confinado ou nao confinado,
assumindo a relacdo tensdo-deformacdo coerente. A armadura ndo é tratada como pontual,
mas como camada de pequena espessura, em que se assume comportamento unidirecional.

A aplicagdo das forcas laterais deve ser condizente com o experimento. Portanto,
utiliza-se um elemento auxiliar com material que simula o aco, para imitar a acdo de um
macaco hidraulico ou chapa metélica. A interacdo entre diferentes elementos pode gerar
dificuldades de convergéncia, entdo uma alternativa é construir a estrutura como uma casca
coesa, que ndo compromete os resultados visto que ndo ha deslizamento entre a chapa de
aplicacdo de forcas e a superficie de concreto. Enfim, o conjunto de cascas que representa a

Parede A1M é mostrado na Figura 3.3.
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Figura 3.3. Representacdo da modelagem em casca da parede A1M.

No modelo de solidos, a armadura é construida com comportamento de trelica e
considerada imersa nos elementos solidos de concreto. No caso das simulagéo tridimensional,
é desejavel que o efeito de confinamento seja levado em conta diretamente, sem alteracdo na
relacdo constitutiva do material.

Novamente, a aplicacdo das acOes laterais é feita com uso de um bloco auxiliar que
simula o ago.

A Figura 3.4 representa a regido solida usada para analisar a parede A1M, e também

representa as barras de armaduras imersas na peca sélida de concreto.
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Figura 3.4. Representa¢édo do solido de concreto (a esquerda) e armadura (a direita) da
modelagem tridimensional da parede GH A1M.
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A geometria do solido e o posicionamento das trelicas da armadura estdo
representados na Figura 3.5.

Figura 3.5. Representacdo do sélido de concreto (a esquerda) e armadura (a direita) da
modelagem tridimensional da parede GH B1M.
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A malha de elementos deve ter discretizacdo adequada, para iSSo comparam-se 0S
resultados de modelos idénticos, mas com a malha cada vez mais refinada, até que aumentar o
refinamento néo altere significativamente os resultados.

N&o ha aplicacdo de forca axial neste experimento. Quanto a forca lateral, no é
imposto por deslocamento no bloco lateral, com excecdo do modelo de barra em que é
aplicado diretamente no n6 com a altura adequada.

3.5 LEFAS, KOTSOVOS E AMBRASEYS (1990)

A analise foca na parede SW12, por ser uma parede com relacdo de aspecto menor do
que as outras € bastante oportuno para verificar a abrangéncia do modelo.

A propriedade fisica do concreto é definida usando novamente a relacdo constitutiva
do modelo CDP, com os parametros padronizados, ja descritos na sec¢do 3.4. A caracterizacdo
se baseia na resisténcia a compressdo de amostra cubica. Convertendo-a para resisténcia
média a compressao do cilindro de 150mm por 300mm segundo descrito na se¢do 2.8.2, e a
partir desta calculando a relagdo uniaxial entre tensdo e deformagéo por Chang e Mander
(1994) para a parede S12, obtém-se a curva apresentada na Figura 3.6, que também apresenta
a relacdo uniaxial do concreto confinado, levando em consideracdo as propriedades fisicas e
geométricas da armadura transversal com tal funcdo e seguindo as recomendagdes por
Mander, Priestley e Park (1988).

Figura 3.6. Relacdo tensdo-deformacéo do concreto comprimido confinado e ndo confinado
da parede LE SW12.
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Para 0 aco, os autores fornecem o mdédulo de elasticidade, a resisténcias ao
escoamento e a ruptura. Supondo a relacdo bilinear, ainda se desconhece a deformacédo na

ruptura da barra, e de maneira arbitraria, fixa-se 1% para a mesma.
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A geometria da se¢do transversal é ilustrada na Figura 3.7, mostrando a posi¢do das
armaduras na sec¢éo, e separando as regides de concreto confinado e néo confinado.

Figura 3.7. Secdo transversal das paredes tipo I, SW11, SW12 e SW13, destacando armadura
e concreto confinado e desprezando estribo de confinamento.

750
20, /55 55 65 60,60 60,60 60,660 65 55 55, |20

A armadura longitudinal é composta apenas de barras de 8 mm de diametros, 0s
estribos de barras de 6,25 mm, e os estribos de confinamento por barras de 4 mm de diametro.
Ambas armaduras transversais tem espacamento entre barras de 8 cm.

Relembrando, na modelagem por cascas é conveniente separar por regides, para levar
em conta a diferenca da taxa de armadura local na rigidez da parede total. Portanto dividindo

a parede em regides, obtém-se o conjunto apresentado na Figura 3.8.
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Figura 3.8. Representagdo da casca simulando a parede LE SW12.
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Para considerar o efeito do confinamento, atribui-se ao concreto das regides proximas
a extremidade a relacdo constitutiva do concreto confinado. E necessério usar este artificio,
pois ndo é possivel modelar as armaduras transversais diretamente por elas serem ortogonais
ao plano da casca.

Quanto a aplicacdo dos esforcos, a forca de topo é simulada como forca vertical
aplicada com uso de blocos perfeitamente elasticos que simulam o aco. Foi considerada a ndo
linearidade geométrica, considerando o deslocamento no topo, mas mantendo a direcdo
vertical do carregamento. A forca lateral também é aplicada em um elemento el&stico ideal
vinculado a parede, porém controlando pelo deslocamento.

Quanto a modelagem tridimensional, novamente o concreto € considerado por
elementos so6lidos do tipo C3D4 ou C3D8, e a armadura é considerada por elementos
unidimensionais do tipo trelica T3D2 imersos no concreto. Neste caso, o efeito dos estribos
para o confinamento néo é incluido nas propriedades fisicas do material, no intuito de que a
simulacdo os considere de maneira intrinseca.

Designando as dimensGes de cada componente e posicionando-o0s, obtém-se a

geometria mostrada na Figura 3.9.
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Figura 3.9. Representagédo do solido de concreto (a esquerda) e armadura (a direita) da
modelagem tridimensional da parede GH B1M..
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A malha neste caso também deve ser adequada. Novamente, fixa-se o modelo, e
refina-se cada vez mais a malha até tal ponto que o refinamento ndo mais influa nos
resultados.

Quanto a aplicacdo de esforcos, faz-se a mesma abstracdo da modelagem
bidimensional, isto €, a forca axial é aplicada em dois blocos acima da viga de topo, e 0
esforco lateral é aplicado em um bloco vinculado na lateral da viga de topo. Estes blocos de
transferéncia estdo amostra na Figura 3.9

Pela instrumentacdo descrita por Lefas, Kotsovos e Ambraseys (1990), os
deslocamentos sdo medidos desde a viga robusta de topo até a superficie anterior, abaixo do
bloco. Logo, também foram simulados o bloco e a viga de topo, apesar de sua robustez e

excesso de armadura.

3.6 DAZIO, BEYER E BACHMANN (2009)

As paredes abordadas desta referéncia sdo as WSH2, WSH4 e WSH5. A
caracterizacdo dos autores consta resultados de resisténcia a compressdao do concreto em
amostras cilindricas e cubicas. Toma-se apenas os resultados da amostra cilindrica, visto que €

a partir desta que é expressa a relacdo entre tensdo e deformacdo uniaxial adotada. Assim,
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usando a envoltoria descrita por Chang e Mander (1994), chega-se ao comportamento descrito
na Figura 3.10.
Figura 3.10. Relagéo tensdo-deformacao uniaxial das paredes DA WSH2, WSH4 e WSHb5.
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Neste caso, faz-se apenas a modelagem tridimensional, portanto a relacéo entre tensdo
e deformacdo uniaxial do concreto confinado ndo é de interesse, pois novamente, deseja-se
que a simulacgdo considere o comportamento triaxial da regido confinada.

A geometria do concreto € descrita por elementos de bloco C3D4 com refinamento da
malha baseado na norma de energia. A Figura 3.11 mostra o constructo de todos os prototipos

e a armadura de cada um.
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Figura 3.11. Representacdo do solido de concreto (a esquerda superior) e armaduras da

parede DA WSH2 (

ferior esquerda) e DA WSH5 (a

ain

\

direita), DA WSH4 (

\
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inferior direita).
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Finalmente, a forca axial é aplicada no topo com auxilio de um bloco que simula o

aco. Como a forca axial é aplicada por cabos pré-tensionados, a ndo linearidade geométrica

deve considerar também o giro da forca externa, que acompanha o giro da estrutura.

A forca lateral também € aplicada por um bloco auxiliar com propriedades de aco,

porém com controle de deslocamentos no intuito de se abordar o pds-pico.

3.7 ALARCON, HUBE E DE LA LLERA (2014)

Neste caso, sdo trés paredes idénticas, exceto pela forca axial aplicada.

Aplicando a resisténcia média a compressdo do concreto as equacdes recomendadas

por Chang e Mander (1994), chega-se ao comportamento adotado, que € ilustrado na Figura

3.12.

Figura 3.12. Relagédo tensdo-deformacdo uniaxial das paredes AL W1, W2 e W3.
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Para a construcdo do modelo tridimensional destas paredes, o elemento s6lido C3D4 é

usado para o concreto que contém elementos de trelica T3D2, que simulam a armadura, assim

como nas outras abordagens; se aplica a relacdo constitutiva de CDP para o concreto e para o

aco assume-se relacéo bilinear.
Na Figura 3.13 é representada a regido de solidos e a armadura.
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Figura 3.13. Representacao do sélido de concreto (a esquerda) e da armadura (a
direita) da modelagem tridimensional das paredes AL W1, W2 e W3.
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Uma especificidade desta simulacdo é a ndo consideracdo da nédo linearidade
geomeétrica, pois no experimento 0s autores usaram portico aparte, de maneira que a forca se
mantem centrada.

Quanto a forma de aplicacdo dos esforcos, ambas sdo impostas na estrutura com
auxilio de blocos que simulam o aco. A forca axial é tratada como forca aplicada, enquanto a

forca lateral é imposta por deslocamentos.
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4 RESULTADOS E DISCUSSAO

A apresentacdo dos resultados é separada em momentos distintos, o primeiro em que
constam os resultados oriundos de tipos diferentes de modelagem de paredes de concreto
armado no intuito de se escolher apenas um para se analisar na sequéncia. A abordagem de
simulacdo a ser adotada € a que melhor se assemelhar aos resultados experimentais. Em
sequéncia, consta a calibragcdo do tipo de modelagem eleita. Entdo apresentam-se simulagoes
adicionais e finalmente, a geracdo de equacOes para determinacdo de respostas mecanicas da
analise estrutural a partir dos resultados das simulacbes e a verificacdo de significancia de
cada modelo de regressdo proposto.

Para experimentos sem rotinas de carregamento monoténico € oportuno estima-la a
partir do ciclico. Isso é relevante também pelo fato do acervo de experimentos ciclicos ser
maior, e por abordar ambos neste trabalho, tal conversdo € relevante para discussdo dos
resultados.

Para comparar curvas de simulacdes e experimentos monotonicos e ciclicos, baseia-se
no trabalho de Ghorbani-renani (2009), que apresenta dois pares de paredes com propriedades
geomeétricas e fisicas idénticas, inclusive com mesmo lote de concretagem, porém com rotinas
de carregamentos distintas.

As paredes ALM e A2C consistem em tal caso: tomando o experimento ciclico e
ligando os pontos extremos de cada ciclo, obtém-se a curva backbone. Porém é possivel que
no final do primeiro ciclo de carregamento a parede apresente comportamento ndo linear.
Porém se for tomado apenas o ponto final do ciclo, tal ndo linearidade ndo é observada.

Logo, além dos pontos que formam a backbone, também sdo incluidos pontos
intermediarios no trecho ascendente inicial. Para diferenciar a direcdo da forca aplicada, tais
curvas sdo referenciadas neste texto como ‘“backbone+”, se forem as curvas backbone
modificadas na direcdo em que ocorre o primeiro ciclo na primeira dire¢cdo ensaiada, e
“backbone-" se forem as curva backbone modificada na direcdo do primeiro ciclo na segunda
direcdo ensaiada.

Tomando as paredes A1M e A2C apresentadas por Ghorbani-renani et al (2009), e
formando curvas backbone modificadas explicadas, obtém-se os resultados como mostra a

Figura 4.1.
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modificadas de cada primeiro ciclo a cada direcdo
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Figura 4.1. Forca por deslocamento no topo das paredes A1M e A2C e curvas backbone
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E notavel que ao comparar as curvas backbone modificadas e a curva monotonica

observa-se que enguanto o carregamento ciclico aumenta sua capacidade portante as curvas

citadas ficam muito proximas entre si

Uma maneira mais didatica para compreenséo do sinal positivo e negativo indicados é
observar que na Figura 4.1, no primeiro quadrante a curva “backbone +” tangencia os pontos
, € 7 que

it
extremos da curva A2C, entretanto no terceiro quadrante, ¢ a curva “backbone-

tangencia os pontos da curva A2C
incluido. Isso ocorre porque sO € levado em conta o primeiro ciclo em cada direcéo, e tais

No gréfico também € visto que ha ciclos de carregamento cujo ponto extremo ndo é
ciclos sdo apenas repeticdes de um mesmo deslocamento j& imposto anteriormente no

experimento.
Repetindo a mesma ldgica para as paredes B1M e B2C por Ghorbani-renani (2009)
obtém-se as curvas descritas na Figura 4.2, que foca apenas no lado positivo, isto &, a situacao

em que o deslocamento e forca no topo tem o sentido adotado para o primeiro ciclo
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Figura 4.2. Forca por deslocamento no topo das paredes B1M e B2C em seu primeiro
quadrante, e curvas backbone modificadas de cada primeiro ciclo a cada direcéo.
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No caso da parede B2C observa-se um acréscimo de capacidade portante inusitado
apenas na direcdo de carregamento positivo, visto que duas paredes fielmente idénticas e
sujeitas ao mesmo esforco apresentam o mesmo comportamento. Porém o grafico aponta que
a parede apresenta rigidez muito maior em uma direcdo, e sem que tenha ocorrido a primeira
inversdo na direcdo do carregamento.

Tomando apenas a curva “Backbone -” é possivel confirmar novamente que esta se
aproxima muito da curva do ensaio monoténico B1M até o momento em que a parede sujeita
a esforcos ciclicos passa a perder capacidade portante, a partir do qual as curvas divergem.

O comportamento das paredes B1M e B2C em seu lado negativo, isto €, a direcdo em

gue ocorre 0s ciclos pares, é descrito na Figura 4.3.
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Figura 4.3. Forca por deslocamento no topo das paredes B1M e B2C em seu terceiro
quadrante, e curvas backbone modificadas de cada primeiro ciclo a cada direcéo.
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Ao focar na reta que parte da origem, observa-se o porqué de se utilizar a backbone
modificada proposta: nota-se que na backbone padrdo o primeiro ponto despreza trechos
consideraveis em que se observa ndo linearidades, e isso ocorre especialmente em estruturas
de concreto armado, em que o comportamento ndo linear é tdo predominante devido a
fissuragéo, inicialmente, e ao escoamento e encruamento da armadura.

Tendo em vista as comparac6es discutidas, para quaisquer ensaios ciclicos de interesse
neste estudo, monta-se a curva backbone e entdo sdo adicionados pelo menos trés pontos entre
a origem e o primeiro ciclo para estabelecer a ndo linearidade observada em tal trecho. Tal
curva é referéncia para os resultados enquanto a forca lateral se manter proxima ao pico. O
comportamento seguinte é desprezado, pois ha incerteza sobre o observavel no caso da rotina
de carregamento ser monotonica.

Para facilitar a distincdo e identificacdo entre as paredes mencionadas, elas séo
nomeadas no presente trabalho usando as duas primeiras letras do primeiro autor. Portanto, as
ensaiadas por Ghorbani-Renani et al (2009) sdo mencionadas como GH W1 para a A1M e
A2C, GH W2 para as paredes B1IM e B2C. O espécime descrito por Lefas, Kotsovos e
Ambraseys (1990) por LE SW12. Os por Dazio, Beyer e Bachmann (2009) sé&o identificados
por DA WSH2, DA WSH4 e DA WSHS5. Finalmente, adota-se AL W1, W2 e W3 para 0s

experimentos de Alarcon, Hube e de La Llera (2014).
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4.1 MODELOS PRELIMINARES E ESCOLHA DO TIPO DE MODELAGEM

Levantadas as diversas opg¢des de tipos de modelagem disponiveis, é oportuno eleger
um mais adequado as necessidades presentes. As abordagens que sdo consideradas nesta
pesquisa sdo o modelo de barra, de casca e de sélidos, respectivamente, elementos uni, bi e
tridimensionais.

Os resultados experimentais escolhidos para comparacdo inicial s&o os de Ghorbani-
Renani et al (2009) e de Lefas, Kotsovos e Ambraseys (1990), por terem carregamento
monotoénico, podendo fazer comparacédo direta com a simulacéo. Os experimentos ciclicos séo
de comparacdo mais complexa, pois sua resposta depende da rotina de carregamento aplicada
e também mais vulneravel a relacdo constitutiva, que deve considerar comportamento na

histerese.

4.1.1 Comparados aos experimentos por Ghorbani-Renani et al (2009)

Ao construir modelos usando elementos finitos de casca e solido, ha necessidade de
considerar materiais cuja relagdo constitutiva seja coerente com a situacdo multiaxial de
carregamento, por exemplo, o CDP. Algumas variaveis do CDP ainda ndo sdo consenso na
literatura, como visto. Portanto, h& necessidade de calibra-los.

Um pardmetro propicio de se avaliar preliminarmente é viscosidade, que é uma
variavel com o intuito de facilitar a convergéncia numérica. O valor da viscosidade deve ser
pequeno o bastante para que nédo leve a resultados erroneos. Na literatura, os valores adotados
estdo proximos ao valor de 1E-3, assumido aqui como valor maximo, atribuido partindo dos
valores presentes na Tabela 2.10.

Ao tomar-se a relacdo constitutiva de Chang e Mander (1994) e aplicar-se para os
parametros Quanto aos outros parametros W, €, (fo/f;) e K¢ , respectivamente: 38; 0,1 ; 1,16 e
0,667. Para avaliar a influéncia da viscosidade, testa-se elementos cubicos C3D8 sujeitos a
tensdes apenas em uma direcdo, enquanto as outras permanecem isostaticas. Ao testar-se na
compressdo os valores de viscosidade p sendo 1E-3, 1E-4 e 1E-5, chega-se a relacdo tenséo
deformacéo da Figura 4.4.
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Figura 4.4. Relacdo tensdo-deformacdo compressiva do concreto da parede A1M segundo a

viscosidade.
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Observa-se os valores admitidos para viscosidade podem levar a alteragOes
significativas da relacdo tensdo-deformacdo. Por exemplo, atribuindo ao parametro 1E-3
obtém-se uma tensdo de pico 24% maior do que o esperado para as condi¢Bes propostas,
enquanto ao adotar 1E-4, chega-se a uma curva tensdo-deformagéo mais proxima da adotada,
cujo pico de tensdo € apenas 3% superior ao esperado. Finalmente, adotando-se 1E-5, o pico
de tensdo supera apenas em 0,6% a tensdo de pico analitica.

Ao interpolar linearmente os valores de viscosidade e seus respectivos acréscimos de
pico de resisténcia, e permitindo arbitrariamente 1% de acréscimo na tenséo de pico, chega-se
a viscosidade méaxima de 2,15E-5.

Aplicando 0 mesmo raciocinio e tracionando o modelo de maneira isostatica, chega-se

a relacdo na tracdo que consta na Figura 4.5.
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Figura 4.5. Relacdo tensdo-deformacéo na tracao segundo a viscosidade.
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Novamente observa-se acréscimo substancial nas tensdes de pico. Lembrando que
nesta abordagem, o concreto na tracdo deve crescer linearmente até o pico, e entdo apresentar
amolecimento. De maneira semelhante, encontrou-se para os valores de viscosidade de 1E-3,
1E-4 e 1E-5 tensdes de pico cuja razdo em relacdo ao valor de resisténcia a tracdo adotado
resultaem 1,21; 1,01 e 0,994, respectivamente.

Assumindo que a dispersdo percentual da tensdo de pico seja uma funcéo linear da
viscosidade, estima-se para obter dispersdao maxima de 1%, a viscosidade maxima permitida é
de 5,8E-5. O valor obtido na compressdo é de 2,15E-5 e portanto é o adotado como maximo

por ser o limite.

4.1.1.1 Modelagem por elementos de barra

A modelagem com elementos de barra com fibras supde varios pontos de integracao
espalhados pela barra, nos quais a sec¢do fornece a rigidez em funcgéo das fibras supostas. Cada
barra é calculada separadamente, portanto esta abordagem também € sensivel a discretizacao,
gue ndo deve grosseira.

Assim, propde-se aqui uma analise em que se aumenta a discretizacdo e confere-se 0s
resultados, até que modifica-la ndo tenha influéncia significativa sobre a resposta.

Também se sabe que ha maior influéncia da malha nas vizinhangas nos pontos em que
ocorrem ndo linearidades fisicas, por exemplo, a plastificacdo. Propondo maior nimero de
elementos proximo do engaste, lugar em que h& maior momento fletor, idealiza-se uma
discretizacdo baseada em progressdo aritmética PA ou geometrica PG. A Figura 4.6 ilustra
uma barra composta por varios elementos, cujos comprimentos crescem conforme a altura

total, seguindo uma PA ou PG.
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Figura 4.6. Discretizacdo de uma barra em progressoes aritmética e geométrica com razdes 1
e 2, respectivamente.
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Fixou-se que cada elemento de barra possui 10 pontos de integracdo. No caso de
progressao aritmética, escolheu-se razdo igual ao comprimento da menor barra; para a
progressdo geométrica, escolheu-se arbitrariamente razdo dois. Sendo n o nUmero de
elementos, a Figura 4.7 apresenta os resultados das analises.

Figura 4.7. Resultados para modelagem unidimensional em fungdo do nimero de elementos
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Observa-se que proximo a origem a rigidez € a maxima, o0 que & esperado pois o
concreto ainda apresenta tensdes de tragdo. Entdo ha outra etapa de grande rigidez, em que as

tensbes de tracdo no concreto sdo pequenas, porém ndo h& perda de capacidade ou
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amolecimento. Estes comportamentos sdo proximos ao esperado nos Estadios | e II,
respectivamente. Nesta fase, que se aproxima de 500kN no gréafico, nota-se que a
discretizacdo escolhida tem pouco impacto nos resultados.

Porém, ao aumentar o deslocamento imposto no topo, nota-se que a forca resistida
pelo sistema se mantém, sugerindo comportamento ndo linear generalizado na secdo.
Observa-se que o numero de elementos afeta significativamente os resultados. Ao focar

apenas na parte em que os resultados mais divergem na Figura 4.7, obtém-se a Figura 4.8.

Figura 4.8 Forca por deslocamento no topo do modelo por barras da parede GH W1 em
funcéo da malha.
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Conforme aumenta-se 0 numero de barras, observa-se maior dificuldade para
convergéncia das andlises, por exemplo, na Figura 4.8 é visivel que a andlise seguindo PG
com 5 elementos parou quando o deslocamento se aproxima de 25mm, enguanto as outras
analises, com menos elementos, conseguiram avancar mais. E importante destacar que os
resultados séo obtidos ao se aplicar diversos algoritmos de convergéncia numérica, caso 0
algoritmo anterior ndo convirja.

Focando apenas na progressao geométrica, pois nos graficos ela aparenta se aproximar
mais do resultado definitivo com o mesmo nimero de elementos, um dos fatores que podem
atrapalhar a convergéncia é a grande razdo adotada. Reduzindo a raz&o, e buscando aumentar
0 nimero de elementos e ainda obter convergéncia.

Portanto, usando progressdes geométricas com 1,5 de razdo, para reduzir o acréscimo
anterior de 100% para um mais brando de 50%, conseguiu-se convergéncia com até 6

elementos. Usando razdo de 1,2, 9 elementos. Os modelos com estes problemas sdo o modelo
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com comprimentos de barra que seguem uma P.A. com 5 elementos e 0s que seguem uma
P.G. com 4 e 5 elementos.

Um dos motivos que pode levar a instabilidade numérica é a grande discrepancia entre
as dimensoes das barras. Reduzindo o crescimento da progressdo geomeétrica pela metade, isto
é, alterando-se a razdo para 1,5, refaz-se as analises. Enquanto os resultados da Figura 4.8 se
limitam a 5 elementos por motivos de problemas de convergéncia, ao discretizar os elementos
com dimensdes progressivas mais suaves seguindo uma P.G. com razdo 1,5, obteve-se
convergéncia para 5 elementos, porém ndo funciona ao aumentar para 6.

Tentando progressivamente reduzir a razdo da P.G. e aumentar o nimero de
elementos, chega-se aos resultados da Figura 4.9.

Figura 4.9. Forca por deslocamento no topo do modelo por barras da parede GH W1 em
funcéo da malha.
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Ao analisando a Figura 4.9, nota-se que o modelo de barras prevé um pico, uma breve
queda da capacidade portante, e entdo manutencdo da forca lateral resistente, um tanto
diferente do comportamento experimental, cuja capacidade portante é crescente por todo
gréfico, além do modelo superestimar a forca lateral resistida.

Isso se justifica pelo ndo acoplamento entre forca cortante, forca axial e momento
fletor. Além disso, a rigidez excessiva categorica do modelo é explicada pela auséncia do

deslocamento advindo do esfor¢o cortante, ndo incluido nesta formulacéo.

4.1.1.2 Modelagem por elementos de casca
A parede ALIM é montada em forma de elementos bidimensionais. As divisdes

adotadas sdo em faixas na vertical: da esquerda até o centro, uma faixa com concreto nédo
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confinado, uma faixa com concreto confinado e a alma da parede. Além disso, no ponto de
aplicacdo da forca lateral no ensaio é introduzido um bloco eléstico a fim de simular um
elemento metalico impondo a¢des, como ilustra a Figura 4.10.

Figura 4.10. Forga por deslocamento no topo do modelo por cascas da parede GH W1.
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Frisando, aplica-se a relacdo constitutiva pela teoria do CDP, adotando os parametros
Y, €, (fo/fe), K¢ e w, respectivamente: 38; 0,1 ; 1,16, 0,667 e le-5, e relagdo uniaxial que segue
a equacao envoltoéria proposta por Chang e Mander (1994) e utilizando o dano por Birtel e
Mark (2006).

E interessante assegurar-se que a malha esta refinada de maneira satisfatoria. Para isso,
ela é refinada até que os resultados ndo se alteram significativamente com o refinamento.
Testando-se as malhas A, B, C, D e E, cuja distancia entre os nos é de 20, 10, 6,67; 5 e 4
centimetros.

Observou-se dificuldade de convergéncia, que ocorre apenas nos incrementos iniciais,
até aproximadamente 5% do andamento total esperado. Por tentativa e erro, notou-se que o
dano é o unico parametro que limita o andamento das analises.

Assim, adotando ainda outra formulagdo consolidada, que é a formulacdo de dano
convencional, que é o mesmo sugerido por Pavlovi¢ et al (2013), obteve-se convergéncia. Os
resultados para a forca e deslocamento no topo seguem na Figura 4.11, e séo calculados como
funcdo do refinamento da malha. Adota-se malhas de A, B, C, D e E, com nds distribuidos

com distancias entre si de, respectivamente: 20; 10; 6,67; 5; e 4 centimetros.
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Figura 4.11. Resultados para modelo em casca da parede ALM com cascas de material
composto e armadura por fina camada unidirecional.
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Embora o resultado experimental esteja amostra para comparar, inicialmente séo
comparados entre si os resultados numéricos, cujo objetivo é confirmar a malha. Nota-se que
0 aprimoramento da malha comprometeu a convergéncia do sistema com cada vez com menos
deslocamento aplicado, mas sempre no descarregamento. Isto quer dizer que o modelo com
malha A, que é mais grosseira, é a analise que consegue aplicar maior deslocamento total,
entretanto a analise com malha E, a mais refinada, aplicou apenas 14% do deslocamento
imposto sobre a estrutura e entdo ndo mais apresenta convergéncia.

Por tentativa e erro, notou-se que o0 uso de secdo do tipo composta para a casca é uma
das atribuicdes que provocou dificuldades de convergéncia. A secdo tipo composta foi o
artificio usado para consideracdo de concreto confinado cercado por concreto ndo confinado
num mesmo elemento de casca.

Assim, pode ser interessante uma abordagem de casca com material homogéneo.
Assim a formulacdo dos elementos da borda para homogéneo de concreto ndo confinado, e
considera-se o concreto confinado como se fosse uma barra de armadura.

Uma vantagem de se usar este artificio € que a contribuicdo de rigidez do concreto
confinado também ocorre na direcdo axial, que é exatamente na qual as propriedades
mecanicas sdo estimadas pelo modelo de confinamento de Mander, Priestley e Park (1988).
Porém, uma desvantagem é que a contribuicdo de rigidez transversal do concreto confinado
ndo é considerada, que fica apenas vinculada ao concreto ndo confinado. Para paredes curtas,
o efeito do esforco cortante e das tensdes cisalhantes se acentua, e tal abstracdo pode ser

erronea.
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Os resultados desta abordagem para a parede A1M s&o mostrados na Figura 4.12. A
fim de certificar-se de que o refinamento € adequado, as malhas possuem diferentes niveis de
refinamento: as malhas A, B e C possuem nos a cada 20, 10 e 5cm, respectivamente; as
malhas D e E possuem nos a cada 5cm com refinamento na parte superior e inferior,
respectivamente. A malha E € a de referéncia, por possuir maior nimero de elementos na
posicdo em que ha maior ocorréncia de ndo linearidade fisica.

Figura 4.12. Resultados para o modelo de casca de material homogéneo somado a armadura
como fina camada unidirecional.
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Tendo em vista que a semelhanca entre as malhas mais refinadas D e E, que diferem
apenas ap0s o pico e com uma queda de capacidade portante que difere bastante do
comportamento esperado, verifica-se que refinamentos melhores que a malha E ndo devem
alterar significativamente os resultados obtidos até a queda de capacidade apds o patamar de

pico, que é o enfoque deste trabalho.

4.1.1.3 Modelagem por elementos sélidos

Quanto ao elemento finito, utiliza-se blocos com nomenclatura C3D8, isto é, 0s nos
possuem 3 graus de liberdade e 8 nos; para a armadura, elementos de trelica com
nomenclatura T3D2, os nds possuem 3 graus de liberdade e dois nds.

Para 0 concreto, usou-se as caracteristicas padrdo para o concreto, que € a relacéo
constitutiva pelo modelo CDP, adotando os parametros WV, €, (fo/f), K¢ e w, respectivamente:
38; 0,1 ; 1,16, 0,667 e le-5, e relacdo uniaxial que segue a equagdo envoltdria proposta por
Chang e Mander (1994) e utilizando o dano por Birtel e Mark (2006).
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Deve-se garantir que a malha esta refinada de maneira satisfatoria, para isso sdo
construidas malhas refinando mais a cada caso, para comparar as respostas até que seu
refinamento néo altere significativamente os resultados observados.

Inicialmente ndo houve convergéncia assim como no caso dos elementos de casca. Por
tentativa e erro, uma atribuicdo que impossibilitou convergéncia em todos os modelos é a
formulacdo de dano proposta por Birtel e Mark (2006). Assim, alterando o dano para o
mesmo modelo recomendado por Pavlovi¢ et al (2013), é feita novamente a analise e obtidos
os resultados. Na Figura 4.13 constam os resultados obtidos para a forca lateral e o

deslocamento lateral no topo da parede.

Figura 4.13. Resultados da modelagem tridimensional da parede GH W1 em funcdo da malha.
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Existe uma rotina de refinamento da malha utilizavel nesta situacéo, baseada no erro
da norma de energia (ZIENKIEWICZ; ZHU, 1987). Para isso, altera-se o elemento solido,
que na simulagdo anterior é 0 C3D8, e na presente € 0 C3D4, um elemento tetraédrico com 4
nos e 3 graus de liberdade por no, que é necessario pra aplicacdo do algoritmo.

Partindo de uma malha cujos nds estdo a aproximadamente 10cm (Malha B nas

estruturas anteriores) de seus vizinhos, os resultados obtidos a cada iteragdo constam na
Figura 4.14.



149

Figura 4.14. Resultados das simulagdes a cada iteracao de refinamento da malha baseado na
norma de energia.
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Com a malha suficientemente refinada, analisam-se as varidveis restantes, que
correspondem as da relagdo constitutiva do concreto.

Como a viscosidade p ja foi fixada, restam os parametros ¥, €, (fp/f;) € K.. Ressalta-se
que os atributos padrdo séo, respectivamente: 38; 0,1 ; 1,16 e 0,667.

O angulo de dilatacdo é atribuido como 30° e 50°, além do valor padrdo, com o intuito
de analisar os valores extremos propostos por boa parte das referéncias bibliogréficas.
Algumas excecBes propdem valores como zero ou 90°. Como séo situacBes especificas e
atipicas tais atribuicdes ndo sdo avaliadas.

A excentricidade no CDP é testada como 0,05 e 0,2, a metade e o dobro do valor
usual.

Na Figura 4.15 constam os resultados obtidos ao variar-se estes dois parametros

comparados.
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Figura 4.15. Resultado das em fun¢do dos parametros ¥ e € do CDP.

%00 e kN

450 c0000000000000 e -
400 W

350 f

300 ¥/

250 /
w0 f/

o ]
/

50
AX (mm)
0 T T T T T T T T T T 1
0 10 20 30 40 50 60 70 80 90 100
Experimental Modelo Padréo ««- Y=30 ccecee y=50 ===-- €=0.05 -=--- €=0.2

Quanto a resposta em funcdo do angulo de dilatacdo, ao aplicar o valor extremo
admitido como 30° obteve-se forca de pico sensivelmente menor e menor ductilidade em
relacdo a modelagem padrdo. O oposto se observa ao aumenta-lo a 50°, com maior impacto na
forca de pico observada. Nota-se pela andlise da Figura 4.15 que o y pode ser usado para
determinar o comportamento devido ao confinamento do concreto, pois ambos sao
relacionados a ganhos de forca de pico e ductilidade.

No que concerne a influéncia da excentricidade do material na resposta obtida, nota-se
que uso da metade da excentricidade reduziu bastante a ductilidade, e dobra-lo ndo apresenta
diferengas significativas.

A relacdo entre as resisténcias biaxial e uniaxial fb/fc é padronizada como 0,1.
Seguindo a mesma ldgica, os valores adotados para analisar sua influéncia sdo sua metade e
dobro. A relacdo entre os segundos invariantes de tracdo e compressdo Kc possui valores
extremos 0,5 e 1,0, que s&@o os valores testados. Na Figura 4.16 constam os resultados de tais

atribuigoes.
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Figura 4.16 Resultado em funcédo dos parametros (f,/f;) e K. do CDP.

Fx (kN)
\\»,- Ax (mm)
0 10 20 30 40 50 60 70 80 90 100
Experimental Modelo Padréo ~ eeceee fb/fc=1.08
------ fb/fc=1.24 -----Kc=0.5 -----Kc=1.0

Nota-se grande impacto do fator K. nos resultados: ao reduzi-lo ao valor minimo

sugerido de 0,5, obtém-se maior forca de pico e ductilidade; o oposto também é verdadeiro,

ao aumenta-lo a 1,0, forca de pico e ductilidade caem.

A resposta obtida mostrou-se pouco sensivel a alteracdes no quociente f,/fc.

Outro parametro de interesse ¢ o coeficiente de Poisson v. Como ja verificado nas

referéncias, este é consolidado como 0,2, embora existam fontes que sugiram desde 0,14 até

0,26. Para mérito de teste, tais valores sdo testados, e também atribui-se 0,1 e 0,3 juntamente

com altera¢des no angulo de dilatagdo v, visto que estes sdo determinantes do comportamento

frente a tens@es cisalhantes. A variagdo de ambos leva aos resultados da Figura 4.17.
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Figura 4.17. Resultado em fungdo do coeficiente de Poisson v e do parametro y do CDP.
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Comparando as solugbes dos valores extremos de 0,14 e 0,26 a solucdo padrdo,
constata-se ganhos sensiveis de forca de pico e pequeno de ductilidade ao aumentar o valor,
que sdo reduzidos ao reduzir o v. 1sso é ressaltado pelas simulagdes com valores extremos de
coeficientes de Poisson 0,1 e 0,3: mesmo sendo distantes da faixa recomendada para o
concreto, a alteracdo na resposta ndo é grande. Os resultados reforcam a que o angulo de
dilatacao y impacta na resposta.

Nota-se que o comportamento descrito varia bastante em fungéo do vy e K,
principalmente no pico e pos pico. O primeiro influencia na forga lateral de pico e ductilidade,

e 0 segundo altera sensivelmente a forca de pico e bastante a ductilidade.

4.1.2 Comparados aos experimentos por Lefas et al (2009)

Baseado nos resultados utilizando elementos de barra, de casca e de solidos para a
parede GH W1 explicitos na se¢do 4.1.1, foca-se apenas nos elementos de casca e de solidos.
Isso é feito pois os resultados obtidos desviaram bastante do experimental, apresentaram
vulnerabilidade a malha e dificuldade de convergéncia quando comparados aos outros tipos
de elemento. Além disso, ndo consideram a interagdo entre tensdes axiais e tangenciais com o
tratamento refinado inerentes destes, nem o deslocamento provocado pelo cortante sem

inclusdo de mecanismos ad hoc.
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Seguindo, procura-se analisar os resultados de modelagem com cascas e solidos,
porém testa-se a variavel viscosidade do CDP, que ¢ utilizada para melhorar a convergéncia
do modelo, porém deve ser pequeno para nao prejudicar os resultados. Faz-se aqui a anélise
preliminar do material, analoga a da secdo 4.1.1: considera-se um modelo cubico sujeito a
tensOes uniaxiais e verifica-se a relagéo entre tensdes e deformagdes.

Para o material, que é o concreto, fixa-se as mesmas propriedades dominantes na
bibliografia, isto é, relacdo constitutiva uniaxial de Chang ¢ Mander (1994) e parametros W, e,
(fb/fc) e Kc , respectivamente: 38; 0,1 ; 1,16 e 0,667. A viscosidade maxima le-3 também é
baseada na bibliografia, e 0 modelo busca reduzir a partir desta, assumindo os valores de le-4
e le-5. Os resultados obtidos na compressdo e na tragdo constam na Figura 4.18,
respectivamente, a esquerda e a direita.

Figura 4.18. Relagéo tensdo-deformacao do concreto da parede LE W21.
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Verifica-se que as tensGes na compressao sdo bastante vulneraveis a erros ao aumentar
o valor da viscosidade do modelo. Fixando 1% de erro maximo aceitavel, analisando a
diferenca das tensdes da compressdo do modelo em CDP com o valor tedrico, obtido pela
equacdo envoltdria da relacdo constitutiva de Chang e Mander (1994), chega-se a viscosidade
maxima de 2,77e-5, valor ligeiramente superior ao obtido para o concreto da parede GH W1
que ¢ de 2,15e-5. Nas analises neste trabalho, esta ¢ fixa em 1le-5.

Finalmente, constam as analises usando elementos de casca e sélidos.

4.1.2.1 Modelagem por elementos de casca
Para a geometria bidimensional sdo atribuidos elementos tais que se separam as

regides do topo, da parede e da base. Devido as espessuras e taxas de armaduras distintas.
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Além das trés subdivisbes baseadas nas dimensdes do prototipo de Lefas, Kotsovos e
Ambraseys (1990), também criou-se quadrados com propriedades linear elasticas para
espalhar as forgas impostas no experimento, a fim de simular o modo de aplicacdo de esforco
no ensaio. O arranjo completo é mostrado na Figura 4.19.

Figura 4.19. Geometria da abstracdo adotada para a parede W12 ensaiada por Lefas, Kotsovos
e Ambraseys (1990).
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O topo é divido em regides externa e interna. I1sso ocorre, pois a armadura positiva da
parede penetra na viga de topo apenas na regido central, aumentando sua taxa de armadura.

O trecho de parede € dividido, da esquerda até a camada central: regido de cobrimento,
regido de concreto confinado, regido ndo confinada considerando a taxa de armadura da
extremidade e a regido central com armadura distribuida na alma. A armadura longitudinal da
extremidade, geralmente mais robusta para maior contribuicdo para a inércia a flexdo, é
considerada distribuida nas trés camadas externas de cada lado.

Os elementos de casca que contém o concreto comprimido séo abstraidos como se¢éo
composta, em que as por¢Oes exteriores sdo de concreto ndo confinado e a parte central é
confinada.

A armadura vertical e a armadura horizontal s&o adicionadas como uma camada fina
distribuida por todo o elemento de casca de maneira a area total da camada ser exatamente a
area total das barras e propriedade uniaxial.
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A armadura horizontal é considerada distribuida por toda a parede. Os estribos ndo
foram incluidos no modelo por elementos préprios, porém sua influéncia na relagdo tensdo-
deformacdo uniaxial do concreto foi considerada diretamente na relacdo constitutiva do
concreto.

A diviséo da base é feita com os mesmos critérios utilizados para a viga de topo, com
apenas uma diferenca devido a armadura desigual nas regiGes do bloco: h4 uma concentracdo
de armadura horizontal na regido superior, que é discrimina em relacdo a parte inferior do
bloco, para que cada regido contenha apenas a armadura contida nela propria.

Com a geometria e comportamento fisico fixado, ainda resta definir a malha adotada.
Atribuindo como distancia entre nds 20; 10; 6,67 e 5 centimetros, respectivamente, para as
malhas de A, B, C e D, a resposta obtida consta na Figura 4.20.

Figura 4.20. Resultados da forca por deslocamento no topo da modelagem bidimensional da
parede LE W12 em funcéo do refinamento da malha.

300

250 /
200

- - -
- - - -—
-

150 e e TS ==
=~ ~ & tSe e eemm———-
— -~ -
100 =~ _
50
AX (mm)
O T T T T T T 1
0 1 2 3 4 5 6 7
Experimental ----- MalhaA — — MalhaB Malha C Malha D

Semelhante ao observado nos resultados da parede A1M dos ensaios de Ghorbani-
Renani et al (2009), o modelo apresenta dificuldades de convergéncia ao aumentar a malha.

Porém, ha grande discrepancia entre os resultados experimentais e oriundos da simulacéo.

4.1.2.2 Modelagem por elementos sélidos

O concreto tem relacdo constitutiva pelo modelo CDP, cujos parametros sdo utilizados
baseados na literatura, portanto W, €, (fo/fc), Kc e p equivalem a, respectivamente: 38; 0,1 ;
1,16, 0,667 e le-5. Baseia-se na relacdo envoltdria proposta por Chang e Mander (1994) e
utilizando o dano padrdo na compressao e tracao.

Primeiramente, analisando a malha requerida para que o0s resultados sejam

representativos, aplica-se a as malhas A, B e C, cujos nos estdo a 10, 5, 4, 3 e 2 cms de
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distancia entre si. Também é possivel adotar a malha apropriada usando o refinamento
baseado na norma de energia (ZIENKIEWICZ; ZHU, 1987). Os resultados obtidos por ambas
abordagens contam na Figura 4.21, sendo a malha de octaedros C3D8 a da esquerda e a de
tetraedros C3D4 a da direita.

Figura 4.21. Resultados para modelagem tridimensional da parede LE SW12 em func¢éo do
refinamento da malha.
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Assim, as abstracdes usando elementos bi- e tridimensionais levam a resultados que
divergiram grandemente dos experimentais, assim como usando elemento de casca.

Levando em conta que nenhum modelo apresenta resultados condizentes com 0s
experimentais, descarta-se demais comparagfes com o trabalho de Lefas, Kotsovos e
Ambraseys (1990).

4.2 CALIBRACAO DA MODELAGEM ADOTADA

Ao comparar os resultados utilizando elementos de barra, casca e sélidos, opta-se por
realizar a calibracdo focando apenas na abordagem por elementos finitos sélidos para o
concreto e trelicas para a armadura. Isso é feito, pois os elementos de barra superestimam
grandemente a forca lateral resistida e os efeitos de confinamento sdo considerados
indiretamente; os elementos de casca Sse mostram proOXimos aos experimentais, porém
demonstram comportamento instavel na fase de platd, além de considerar o concreto
confinado de maneira indireta também.

A abordagem usando elementos tridimensionais para o concreto leva a resultados

proximos aos experimentais, considera o confinamento pela formulacdo do CDP e possui fase
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de platdé mais estavel. Portanto, procura-se a calibragem dos pardmetros de entrada para que
as simulacgdes sejam tdo representativas quanto o possivel.

Tendo em vista as andlises da secdo 4.1.1.3, os parametros da relacdo constitutiva
CDP que influenciam na resposta obtida sdo angulo de dilatagdo y ¢ relacdo entre o0s
segundos invariantes dos meridianos de tragcdo e compressdo K., que devem ser calibrados,
partindo de seus valores admitidos como padrdo, isto €, 38° e 0,667, respectivamente.

Quanto aos outros parametros, a excentricidade € é adotada como 0,1, a relagéo (fy/f.)
é fixa como 1,16 e para o dano é usado a mesma equacdo de Pavlovi¢ et al (2013). séo
variados em diversas andlises e os resultados destas sdo confrontados com resultados
experimentais.

Nos gréficos relacionando forca por deslocamento no topo, eventualmente ndo se
mostram os resultados proximos a origem, pois a alteracdo dos parametros do CDP ndo os

modifica de maneira significativa. Portanto, apresenta-los mais que uma vez seria redundante.

4.2.1 Modelagem tridimensional dos experimentos de Ghorbani-renani et al (2009)

Neste trabalho, as paredes descritas por Ghorbani-renani et al (2009) séo identificadas
por nomenclatura auxiliar: GH W1 representa as paredes AIM e A2C; e GH W2, as paredes
B1M e B2C.

4.2.1.1 Andlise das paredes A1M e A2C

Como ja observado na secdo 4.1, a relacdo entre forca e deslocamento laterais é funcéo
principalmente dos parametros angulo de dilatagao y e relacdo entre segundos invariantes de
tracdo e compressdo K. da relacdo constitutiva CDP.

Para investigar melhor a influéncia de cada um, tomam-se diversos pontos respeitando
0 espectro recomendado pela literatura. A resposta obtida consta na Figura 4.22, salientando
gue omite-se 0s resultados proximos a origem, pois 0s valores sdo praticamente idénticos
entre si. Nota-se que a partir de 100kN de carregamento, as curvas experimentais e da

simulacgdes seguem paralelas até 350kN.
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Figura 4.22. Resultado da forca e deslocamento no topo da parede GH W1 em fung¢ao do v do

CDP.
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Verifica-se um distanciamento proximo a origem, exceto da curva backbone- que
acompanha praticamente idéntica ao resultado numérico até aproximadamente 50% da forca
maxima. Julga-se que a simulagdo é bastante proxima, pois as curvas ascendentes
experimentais e numéricas ficam praticamente paralelas entre si até perda da linearidade. Ao
alcancar o patamar de pico ha um distanciamento da capacidade portante observada na ordem
de 11%.

Também verifica-se que aumentando o v, também se aumenta brevemente a forca
lateral suportada pela parede e sensivelmente sua ductilidade. Também nota-se que o0 ensaio
apresenta mais ductilidade do que previram os modelos apresentados, até mesmo com rotina
ciclica, logo ndo se espera que apenas alterando o angulo de dilatagdo seja possivel capturar a
ductilidade adequadamente, pois o limite superior de 50° ndo conduz a uma solu¢do com
ductilidade suficiente. Isso confirma que K. deve ser adotado diferente do padréo, tido como
0,667, para simular satisfatoriamente o comportamento ductil esperado.

Como se observa na se¢do 4.1.1.3, sabe-se que K. deve menor do que 0,667, pois
valores maiores levam a um comportamento fragil inesperado nos experimentos
referenciados. Assim, propondo valores intermediarios equidistantes entre 0,5 e 0,667 e

considerando-os, chega-se as respostas exprimidas na Figura 4.23.
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Figura 4.23. Resultado da forca e deslocamento no topo da parede GH W1 em funcgéo da
relacdo K. do CDP.
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Observa-se que ao reduzir a relacdo K, se aumenta a forca méxima suportada pela
parede, assim como sua ductilidade. Esta se mostrou mais sensivel a K. do que ao .
Novamente, o parametro minimo proposto é de 0,5, e usad-lo ndo levou a solugdo com
ductilidade o bastante. Este desempenho sugere que o angulo de dilatacéo e a relacéo entre os
meridianos devem ser calibrados em conjunto, pois sua variagdo simultanea pode provocar
alteracdes acumulativas entre si na resposta.

E outro detalhe relevante é a consideracdo e influéncia dos estribos de confinamento.
No modelo de barra, usando o modelo de confinamento de Mander, Priestley e Park (1988),
considera-se o concreto na regido confinada com maior resisténcia e curva tensao-deformacéo
uniaxial distinta da situacdo ndo confinada. No modelo de casca também pode-se supor o
concreto confinado da mesma maneira, isto €, como sendo uma camada com as propriedades
de rigidez apenas na dire¢do normal a geometria do estribo.

Entretanto, em ambas as abordagens de barra e casca ndo se inclui o estribo no
constructo geométrico, mas como consequéncia mecanica no concreto da regido contida.

Porém, na modelagem por sélidos, que € tridimensional, é possivel dispor o estribo,
incluindo sua posicdo, geometria e propriedades fisicas. E oportuno entdo verificar a
influéncia de sua consideracdo ou ndo na resposta. Posicionando ou ndo as trelicas que
representam os estribos na simulagéo, e tambem variando os parametros do CDP, chega-se a

resposta em forca lateral e deslocamento no topo como consta na Figura 4.24.
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Figura 4.24. Resultado da forca e deslocamento no topo da parede GH W1 com ou sem
estribos e variacdo do y e K. do CDP.
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Confirma-se a influéncia do estribo na modelagem tridimensional, pois modelo
consegue capturar o comportamento esperado, isto é, ha queda na ductilidade ao se remover
os estribos na modelagem. Além disso, observa-se que a exclusdo do estribo faz com que o y
pouco altere o resultado, porém a relacdo K. ainda provoca mudancas significativas na
ductilidade.

Na auséncia de estribos, o angulo de dilatacdo faz pouca diferenca na resposta se K.
for igual a 0,667; entretanto reduzir K. faz com que o angulo de dilatacdo interfira na
ductilidade novamente.

Mantendo os estribos no modelo tridimensional, e oscilando y e K¢ nas amplitudes
cujo comportamento reproduz a resposta experimental, apresenta-se na Figura 4.25 a solucéo
obtida para y de 44 e 47°, ¢ na Figura 4.26 para 50 e 53°. Para K. € estipulado 0,5; 0,542 e
0,5835.
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Figura 4.25. Resultado da forca e deslocamento no topo da parede GH W1 cujo modelo CDP
admite y entre 44 e 47° e K. entre 0,5 e 0,5835.
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Figura 4.26. Resultado da for¢a e deslocamento no topo da parede GH W1 cujo modelo CDP
admite y entre 50 e 53° e K, entre 0,5 e 0,5835.
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Modelo Padréo
Apenas 0s modelos com Kc igual a 0,5¢ y de 50 ¢ 53° superestimam conseguem
simular a ductilidade da parede, mantendo a capacidade portante até 67 mm,

aproximadamente.



162

Baseado nos resultados dos modelos da parede DA W4, adotar o valor de K., como
0,521 pode levar a bons resultados, levando aos resultado exibidos na Figura 4.27.

Figura 4.27. Resultado da forca e deslocamento no topo da parede GH W1 adotando K. igual
a 0,521 no modelo CDP.
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Nota-se que fixar o K. do CDP igual a 0,521 leva a bons resultados para a ductilidade
da parede GH W1, apresentando queda da capacidade portante de forca lateral em
deslocamento semelhante ao experimental. Alterar o valor do y altera pouco os resultados,
com 2% de impacto na forca lateral, aproximadamente.

Porém, devido aos resultados das paredes DA W2 e W5, é necessario considerar K,
que acarretem em menor ductilidade, baseando-se nas simulacdes destas paredes, adota-se K.

igual a 0,57, obtendo os resultados expostos na Figura 4.28.
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Figura 4.28. Resultado da forca e deslocamento no topo da parede GH W1 adotando K. igual
a 0,57 no modelo CDP.
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Como esperado, visualmente a ductilidade obtida é menor que a experimental. Ainda
assim, novamente devido as paredes DA W2 e W5 é necessario aumentar o K.. Adotando o
como 0,58, chega-se aos resultados da Figura 4.29

Figura 4.29. Resultado da forca e deslocamento no topo da parede GH W1 adotando K. igual
a 0,58 no modelo CDP.
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Novamente, adotar-se K. igual a 0,58 para as paredes GH W1 levam a uma resposta
pos-pico com queda abrupta na forca lateral portante com menos deslocamento do que o
previsto. Ao propor valores do angulo de dilatagdo acima de 49°, tal deslocamento aumenta
substancialmente.
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Todos os modelos coincidiram no fato de que as curvas até o patamar de pico sdo
préximas entre si, mesmo mudando os parametros da relagdo constitutiva.

Tendo em vista os resultados gerais das demais paredes, fixa-se 0 K. a 0,58 de maneira
a ndo superestimar a ductilidade. A calibracdo do angulo de dilatacdo é feito em conjunto com

outros experimentos na segéo 4.2.4.

4.2.1.2 Andlise das paredes B1M e B2C

O experimento das paredes BIM e B2C sdo semelhantes as paredes A1M e AlC,
porém reduzidas aproximadamente na escala de 2,14. Nestas, também é realizado um ensaio
monotdnico e outro ciclico, com um resultado atipico que trata-se do ciclo positivo, cuja
rigidez é bastante elevada em comparacdo com o ciclo negativo e até mesmo em relacdo a
curva monotdnica. Portanto, repetindo, a curva adotada como de referéncia é a backbone
modificada negativa.

Verifica-se inicialmente a preponderancia do angulo de dilatacdo y nos resultados,
ilustrada na Figura 4.30.

Figura 4.30. Resultado da forga e deslocamento no topo da parede GH W2 em fung¢ao do v do
CDP.
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A curva backbone+ apresenta uma rigidez excessiva ndo caracteristica, superando até
mesmo a curva monotonica, assim ao comparar os resultados das simulagfes as demais curvas

experimentais deduz-se a simulagéo superestima a forca lateral portante da estrutura.
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A variavel y leva a alteragdo da inclinagdo da curva decrescente poOs-pico,
principalmente. Embora a forga lateral se mantenha constante, sua declividade muda pelo
valor admitido para o .

A solucdo da modelagem descreve comportamento praticamente linear até o pico, e
partindo deste ha decaimento na capacidade portante, diferente do observado
experimentalmente e das paredes ALM e A1C, em que a capacidade portante se mantém por
um patamar considerdvel, e neste experimento ha queda de capacidade, exceto pelo
experimento monotdnico.

No experimento, a ndo linearidade € mais suave, acarretando a curva um acréscimo de
deslocamento razoavel até o pico. A simulacdo ndo simula este efeito, mas o comportamento
ndo linear ocorre de maneira mais abrupta.

Porém, até a acentuacdo do comportamento ndo linear, a modelagem obtém bons
resultados, visto que as curvas da simulacéo estdo cercadas pelas curvas experimentais.

Baseado nos resultados das outras simulagdes, vé-se como necessaria a variagdo no K,
cuja influéncia nos resultados é apresentada na Figura 4.31.

Figura 4.31. Resultado da forga e deslocamento no topo da parede GH W2 em funcdo do K,
do CDP.
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Comparada a parede GH W1, este modelo se mostra menos sensivel a alteragdes no

K., e como esperado, reduzir o K. aumenta a for¢a no topo e a ductilidade.
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Além disso, a regido pos-pico das curvas obtidas pelas simula¢Ges ndo sdo lineares
como 0s experimentos, mas bastante instaveis. Tomando as curvas com maior capacidade

portante e variando os valores do angulo de dilatacéo, chega-se nos resultados mostrados pela

Figura 4.32.
Figura 4.32. Resultado da forga e deslocamento no topo da parede GH W2 em fungdo do v do
CDP.
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Em especifico, a curva com v igual a 47° e K igual a 0,542 apresenta a relacdo forca
por deslocamento bastante suave, enquanto as demais se mostram bastante instaveis, com
flutuacGes abruptas. Embora as curvas experimentais e analiticas divirjam entre si, o
deslocamento em que se inicia o escoamento e de pico sdo relativamente préximos,
graficamente. Porém a intensidade da forca difere na ordem de 15% nos pontos mais
distantes, comparado a curva monotonica.

E visivel também a capacidade de manutencéo da forca lateral que decresce mantendo
maior rigidez do que o esperado, portanto, € conveniente aumentar o valor do parametro K
do CDP. O adotando como 0,57, baseado na parede DA W5, obtém-se o0 apresentado na
Figura 4.33.
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Figura 4.33. Resultado da forca e deslocamento no topo da parede GH W2 adotando K. igual
a 0,57 no modelo CDP.
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Comparado as simulacdes anteriores, 0 comportamento ascendente até o pico nao
muda muito, porém ha uma pequena queda na capacidade portante, e a reta decrescente é
levemente mais acentuada. Os resultados sdo mais préximos da curva backbone+.

Avalia-se também o comportamento considerando modelo de CDP com K¢ igual a
0,58, cujo resultado é exibido na Figura 4.34.

Figura 4.34. Resultado da forca e deslocamento no topo da parede GH W2 adotando K. igual
a 0,58 no modelo CDP.
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Chega-se a curvas cujo trecho descendente varia em torno da curva experimental,
porém é bastante instavel, isto €, com varios saltos abruptos na forca resistida.

Todos os resultados expressos desde a Figura 4.30 até a Figura 4.34 apresentam curvas
semelhantes desde a origem até o ponto de escoamento, préximo a 75kN no trecho
ascendente. Quanto ao ponto de pico, as curvas com K. igual ou abaixo de 0,542 mantiveram
um patamar de pico relativamente longo.

Considerando que o0 experimento consiste em um protétipo em escala, e que inclusive
as respostas experimentais das diferentes amostras diferem consideravelmente entre si, as
simulagdes conseguem simular relativamente bem o comportamento experimental, visto que
as curvas obtidas pela modelagem estdo entre as experimentais na Figura 4.34. O trecho em
gue ha maior divergéncia é o de pico na modelagem cuja forca lateral resistida €
superestimada.

Fixado o valor de K. como 0,58 baseado apenas na andlise gréfica, os pontos de
interesse para todas as paredes constam calculados na se¢éo 4.2.4.

4.2.2 Comparados aos experimentos de Dazio, Beyer e Bachmann (2009) com
modelagem tridimensional

Os resultados das simulacgdes usando elementos de barra e casca apresentaram maior
dificuldade de convergéncia e maior divergéncia ao obtido experimentalmente para a parede
descrita por Ghorbani-Renani et al. (2009) se comparado aos obtidos com elementos sélidos
que sao apresentados e discutidos na se¢do 4.1.1.3.

Portanto, para as paredes simuladas por Dazio, Beyer e Bachmann (2009) faz-se
diretamente a elaboracdo de modelos sélidos a fim de que a calibracdo seja adequada. Para
isso, € fundamental que experimentos diferentes sejam verificados, abordando inclusive
variacdes na geometria e propriedade dos materiais, porém mantendo as propriedades que

definem uma parede estrutural.

4.2.2.1 Simulacéo da parede WSH2

Dando sequéncia na calibragdo, procura-se 0s parametros adequados ¥, €, (fo/f), K¢
gue consigam a resposta adequada do comportamento do concreto de paredes estruturais.

Para o angulo de dilatacdo, atribui-se os valores 30, 38, 44 e 50°. O primeiro
corresponde ao valor minimo, que divergiu bastante dos resultados experimentais. Enquanto
o0s valores superiores se aproximam mais do comportamento desejado na simulacdo. Quanto a

excentricidade, mantém-se a atribuicdo de 0,05 e 0,2, além do valor padrdo de 0,1. Na Figura
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4.35 constam as relacGes forca por deslocamento lateral no topo obtidos pela admissao de tais
valores para o CDP.

Figura 4.35. Resultado em fungéo dos parametros ¥ ¢ € do CDP.
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Pela andlise e comparacdo dos resultados, nota-se que a simulacdo representa muito
bem a curva backbone+ até o trecho em que hé acentuacdo da fase de escoamento. A curva
backbone- apresenta grande desvio proximo a origem, repetindo valores muito préximos a
backbone+ ao alcancar aproximadamente 20 mm.

As curvas da simulacdo e a curva backbone+ sdo extremamente proximas entre si até
0 patamar de pico das curvas das simulagdes, e as mudancas nos parametros mudaram muito
pouco o comportamento até alcancar tal patamar.

As curvas apresentadas no grafico corroboram com as observacfes anteriores, isto €, 0
angulo de dilatacdo acima do padrdo aumenta a forca de pico e ductilidade, recordando que o
padrdo admitido é de 38° Entretanto, observa-se que a resposta é pouco sensivel a
excentricidade do material, em que os resultados das simulacfes apresentam pouca diferenca
comparados ao modelo padréo e apenas no pds-pico.

A influéncia das variaveis (fo/fc) e K. segue ilustrada na Figura 4.36. Variagdes no
parametro K. acarretam em mudangas significativas na resposta, portanto mais situaces sao

aplicadas para analise.
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Figura 4.36. Resultado da forca e deslocamento no topo da parede DA W2 em funcao dos
parametros (fy/f;) e K. do CDP.
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Assim como nas simulacdes da parede A1M apresentada por Ghorbani-renani et al
(2009), quanto menores os valores admitidos para K, maiores os valores de forca de pico e
capacidade de manter a forca lateral resistida. Aumentar o K. reduz a capacidade portante e o
deslocamento suportados.

Ja quanto ao parametro (fy/f;), mais uma vez a resposta se mostra pouco sensivel a sua
alteracdo, embora estes resultados se mostram mais sensiveis a simulacdo anterior, que é da
parede GH W1.

Os valores de K alteraram grandemente a resposta obtida; adota-lo como 0,5 mostra
capacidade de manutencdo da forca lateral em excesso; ja adotar 0,5835 apresentou uma
pequena queda da forca portante, que se estabiliza e se mantém; enquanto K. igual ou superior
a 0,625 leva a uma resposta com falha bastante antecipada. Note que o modelo padréo cabe
neste caso, isto €, assume K. igual a 0,667.

Outro detalhe que se deseja analisar é a influéncia da consideracdo dos estribos no
constructo da modelagem. Pelo observado na Figura 4.24, que mostra os resultados na
presenca e auséncia de estribos na parede GH W1, espera-se que a simulacdo da parede DA
W?2 também os diferencie.

Portanto variando os parametros y e K. do CDP simultaneamente a auséncia de

estribos, obtém-se os resultados amostra na Figura 4.37.
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Figura 4.37. Resultado da forca e deslocamento no topo da parede DA W2 avaliando a
influéncia de estribos e variacdo y e Kc do CDP.
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Confirma-se a diferenca provocada pela presenca de estribos, que aumenta a
capacidade de manutencdo da forca lateral resistida pela estrutura, aumentando o
deslocamento no patamar em que a forca lateral se mantém constante.

Ao desprezar os estribos de confinamento, e também modificar os parametros do CDP,
nota-se que alteracfes no angulo de dilatagdo y pouco modificam os resultados, inclusive
reduzindo os deslocamentos no patamar de topo. Em contrapartida, alterar o K. provoca
grandes alteracBGes na resposta pos-pico, e reduzi-lo aumenta a ductilidade da parede, assim
como nas simulacdes em que ha elementos para o estribo de confinamento.

Este resultado concorda categoricamente com os resultados da simulacdo da parede
GH W1 desprezando estribos e variando os parametros, que é apresentado na Figura 4.24.

Baseado nos resultados das demais paredes, em especial da parede DA W4, avalia-se 0
comportamento da parede DA W2, considerando estribos e parametros padrdo, com excecao
do K¢, que se admite 0,521 e do . Os resultados da forca por deslocamento sdo apresentados

na Figura 4.38.
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Figura 4.38. Resultado da forca e deslocamento no topo da parede DA W2 adotando Kc igual
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Todas as simulagfes superestimam grandemente a ductilidade, que supera muito o

resultado experimental. Assim, faz-se necessario reconsiderar o parametro. A simulacdo da

parede DA W5 segue 0 mesmo principio, com excesso de enrijecimento ao considerar K

igual a 0,521. Aumentando-o até 0,57 baseado mais uma vez na parede DA W5, chega-se as

respostas representadas na Figura 4.39.

Figura 4.39. Resultado da forca e deslocamento no topo da parede DA W2 adotando Kc igual

a 0,57 no modelo CDP.
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O deslocamento em que ha perda de capacidade portante da simulacéo se aproxima do

resultado experimental, se considerar a subita queda da forca como comportamento
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inadequado estrutural e truncar a anélise entdo. Quanto ao angulo de dilatagdo, mantém se o
comportamento esperado, isto €, ao aumenta-lo também se aumenta a forga brevemente.

Segundo os resultados de ductilidade da parede DA W5, é interessante avaliar a
simulacéo supondo K., como 0,58. Assim, seus resultados constam na Figura 4.40.

Figura 4.40. Resultado da forca e deslocamento no topo da parede DA W2 adotando Kc igual
a 0,58 no modelo CDP.
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Nesta simulacdo, o deslocamento em que ha queda da forca lateral resistida é
subestimado. H& um pequeno degrau no grafico e a simulacdo continua, inclusive mantendo a
forca lateral enquanto as curvas experimentais demonstram queda na forca lateral resistida.
Portanto, truncar a resposta das simulacfes no degrau, que indica descontinuidade, é uma
alternativa viavel para preservar a validade dos resultados. Ademais, nos trechos em que o
deslocamento supera 60 mm, a ductilidade das simulagdes é superestimada, incentivando o
truncamento dos resultados no ponto em que ha alteragdes subitas.

Portanto, assumindo que a falha ocorre no ponto imediatamente anterior a queda
subita de capacidade portante, a resposta das curvas obtidas assumindo K. como 0,57 sdo
mais precisas do que das curvas em que se assume K. igual a 0,58, ao focar no deslocamento
ultimo, a partir do qual hd queda da forca resistida. Ja alterar o angulo de dilatacdo leva a
alteracdes pequenas na resposta, como esperado. A calibragdo do mesmo deve levar em conta
as respostas das demais simulagdes, portanto calculada na segéo 4.2.4.

Quanto a resposta dos modelos em sua totalidade, nota-se semelhanca enorme até o
patamar de pico, que ocorre aproximadamente ao deslocamento de 17 mm, e forca lateral de
335 kN. Até o ponto em que a ndo linearidade fisica se acentua, todos os modelos e a curva

backbone+ praticamente coincidem. Este comportamento é bastante evidente na Figura 4.35.
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4.2.2.2 Simulagdo da parede WSH4

A parede WSH4 de Dazio, Beyer e Bachmann (2009) ndo possui estribos de
confinamento das extremidades. Pelo observado nos modelos tridimensionais preliminares,
modelos com a relagdo constitutiva CDP mudam seus resultados de maneira expressiva em
relacdo a presenca ou ndo de estribos, que sdo considerados por sua geometria, sem alterar
parametros fisicos dos materiais.

Na secdo 4.1.2.1, ao testar a influéncia da presenca de estribos e simultaneamente
variando os parametros y e K. do CDP, observa-se na auséncia de estribos as alteracdes do
angulo de dilatacdo y sdo indiferentes na resposta. Isto é testado novamente, entdo altera-se o
v no modelo da parede DA W4, e seus resultados sdo exibidos na Figura 4.41.

Figura 4.41. Resultado da forga e deslocamento no topo da parede DA W4 em fungao do v do

CDP.
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Novamente, o trecho crescente concorda com as simulaces, com rigidez inicial e
fissurada bastante proxima, pela analise grafica. Ao alcancar o topo, com cerca de 25 mm, 0s
resultados experimentais mantém a forca lateral conforme o deslocamento cresce. J& as curvas
da modelagem adotada néo o fazem, com forte decaimento da forca conforme o deslocamento
cresce.

As curvas da Figura 4.41 confirmam a hipotese de que na auséncia de estribos 0 y ndo
impacta nos resultados. Portanto, é imprescindivel que o parametro K. seja calibrado, tendo
em vista sua grande influéncia na ductilidade, que foi a grande discrepancia entre os

resultados do experimento e das simulagdes.
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Sendo assim, flutua-se o valor de K. em intervalos equidistantes de 0,5; 0,521 e 0,542,
em busca de resultados adequados com foco na ductilidade. As curvas forca por deslocamento
obtidas sdo mostradas na Figura 4.42.

Figura 4.42. Resultado da forga e deslocamento no topo da parede DA W4 em fungéo do K,

do CDP.
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A Figura 4.42 evidencia que adotar K. igual a 0,5 leva a uma estimativa exagerada de
ductilidade, enquanto 0,521 inicia o descarregamento antes do esperado, porém consegue
coincidir em alguns pontos a curva experimental. Reduzir sensivelmente o K. para 0,517 e
0,514 leva a grandes alteracdes na ductilidade obtida, seus resultados também estdo exibidos
na Figura 4.42.

E sabido também que os pardmetros do CDP se influenciam mutuamente. Assim, fixa-
se 0 K, e varia-se 0 y com o0 objetivo de se aproximar da ductilidade experimental, chegando
aos resultados da Figura 4.43.
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Figura 4.43. Resultado da forca e deslocamento no topo da parede DA W4 adotando Kc igual
a 0,521 no modelo CDP.
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Logo, fixando o K. como 0,521 e variando o v, todas as simulagdes descrevem
comportamento semelhante, alterando a forca lateral de pico em apenas 2% entre si, e
mantendo ductilidade semelhante, e observando perda da capacidade portante no mesmo
deslocamento em que este efeito ocorre na evidéncia experimental. Porém, este valor de K.
leva a resposta das paredes DA W2 e W5 a um excesso de ductilidade.

Baseado na parede DA WS5, é importante analisar a adocdo de K. igual a 0,57.

Flutuando o valor do angulo de dilata¢do v, chega-se aos resultados da Figura 4.44.
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Figura 4.44. Resultado da forca e deslocamento no topo da parede DA W4 adotando Kc igual
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Embora a alteracdo do  altere a ductilidade, nenhuma das situa¢des leva a um

comportamento proximo ao experimental. Embora este K. subestime a ductilidade da parede
DA W2, ele superestima a da parede DA W5.

Em busca de um resultado cuja ductilidade seja igual ou menor a experimental, visto

que superestiméa-la pode ser visto contra a seguranca, supde-se K. igual a 0,58 e se realiza a

simulacéo, cujos resultados constam na Figura 4.45.

Figura 4.45. Resultado da forca e deslocamento no topo da parede DA W4 adotando Kc igual
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Logo, o valor de K. fixado como 0,58 novamente subestima a ductilidade da parede, o
que ndo corresponde ao comportamento experimental.

Discutindo todas as solucGes obtidas para a parede DA W4, como esperado as
respostas no trecho crescente sdo semelhantes, e praticamente independem dos parametros
supostos. Isso fica evidente ao se acompanhar a curva “Modelo Padrao”, especialmente na
Figura 4.41 e na Figura 4.42, cujos parametros considerados contém boa parte do espectro das
variaveis y e K¢, e mesmo assim a visibilidade da curva “Modelo Padrao” ¢ prejudicada tendo
em vista a coincidéncia com as outras curvas.

Quanto a capacidade de manutencdo de forca lateral da parede, K. igual a 0,521 leva a
resultados representativos, como salienta a Figura 4.43. Assumir valores maiores para este
parametro, como mostram as demais simulacdes, leva a trechos decrescentes antecipados no
gréfico.

Segue-se com a determinacédo dos parametros calibrados do CDP na secdo 4.2.4.

4.2.2.3 Simulacéo da parede WSH5
No intuito de conhecer a influéncia dos parametros do CDP avaliados, que sdo o
angulo de dilatacdo v e 0 K¢, eles sdo variados em relacdo ao padréo e os resultados obtidos

constam na Figura 4.46. O valor padrdo do y € 38° e do K. é 0,667.
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Figura 4.46. Resultado da forca e deslocamento no topo da parede DA W5 em fung¢ao do v do

CDP.
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Observa-se que para a parede DA W5, variar o angulo de dilatacdo causa alteracdes
sensiveis, acrescendo a forca lateral e o deslocamento suportados, enquanto a variagdo do K.
os altera grandemente.

No geral, as respostas das simulacdes perdem a capacidade portante prematuramente,
com exceg¢do ao supor K. como 0,5, que leva a uma curva inteiramente crescente, bastante
acima da curva experimental, enquanto supondo 0,5835 leva a uma resposta bastante proxima
da experimental, visto que ambas apresentam reducdo na forca lateral resistente a0 mesmo
nivel de deslocamento.

Pelos resultados de ductilidade da parede DA W4, é pertinente analisar a parede DA
W5 supondo K. igual a 0,521 aliado a valores diversos para o angulo de dilatacdo. Os

resultados sdo representados na Figura 4.47.
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Figura 4.47. Resultado da forca e deslocamento no topo da parede DA W5 adotando Kc igual

a 0,521 no modelo CDP.
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Como exibido, fixando K. como 0,521 leva as respostas dos modelos a curvas que

superestimam grandemente a forca lateral resistida pela estrutura. O outro parametro do CDP

alterado é o angulo de dilatacdo, porém o grafico ndo indica diferenca significativa na

resposta ao fazé-lo.

Evidentemente, para que a simulacdo possa representar bem a ductilidade das paredes,

o valor de K. adotado deve ser maior que 0,521. Ao atribui-lo 0,5835 chega-se a uma resposta

relativamente préxima da curva experimental, como mostra a Figura 4.46. Assim, é

interessante avaliar a influéncia de valores intermediarios entre 0,521 e 0,5835. A resposta,

variando também o valor do v é exibida pela Figura 4.48.
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Figura 4.48. Resultado da forca e deslocamento no topo da parede DA W5 adotando K. igual
a 0,542 e 0,56 no modelo CDP.
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Ambas as possibilidades levam a solucGes que superestimam a ductilidade, mais uma
vez. Pelo gréfico, nota-se que no caso do maior K. adotado, que é de 0,56, torna alteracdes do
angulo de dilatacdo mais significativas nos resultados. Isso é reafirmado ao analisar as curvas
obtidas supondo K. igual a 0,521, expressas na Figura 4.47, nas quais alterar o angulo de
dilatacdo leva a diferencas irrisérias no comportamento obtido, ainda menos que as diferencas
observadas na Figura 4.48.

Tendo em vista que a ductilidade obtida é superestimada, testa-se aumentar o valor de
K.. Portanto, arbitrariamente este é acrescido em um centésimo para varios angulos de

dilatacdo possiveis, e as respostas sdo expressas na Figura 4.49.
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Figura 4.49 Resultado da forca e deslocamento no topo da parede DA W5 adotando Kc igual
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Evidentemente, todas as curvas oriundas das simulacdes da parede DA WSHS5 fixando

K. como 0.57 leva a excessiva capacidade de deslocamento no topo. Embora aumentar o valor

leve os modelos da parede DA WSH4 a solucbes frageis, tal opcdo é preferivel. Logo,

arbitrariamente adotando tal parametro igual a 0,58, chega-se aos resultados da Figura 4.50.

Figura 4.50. Resultado da forca e deslocamento no topo da parede DA W5 adotando Kc igual
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Por fim, o deslocamento com capacidade de manutencdo de forca lateral obtido

numericamente se aproxima das curvas experimentais. Nota-se também que as curvas com
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diferentes y se distanciam entre si, sugerindo novamente que a resposta se torna mais sensivel

a este ao aumentar o K.

4.2.3 Comparados aos experimentos de Alarcon, Hube e de La Llera (2014)

Os autores apresentam trés paredes de concreto armado com geometria e material
idénticos. Sua Unica diferenca é que no ensaio estdo sujeitas a forcas axiais diferentes, o que é
muito interessante em termos de analise estrutural e pesquisa, evitando efeitos distintos sendo
interpretados da mesma forma.

O trabalho de Alarcon, Hube e de La Llera (2014) estuda as paredes W1, W2 e W3,
aqui nomeadas AL W1, AL W2 e AL W3, para diferenciar das paredes, com resultados
oriundos de outras pesquisas cientificas. A forca axial adimensional das paredes W1, W2 e
W3 é, respectivamente, 15%, 25% e 35%.

Os resultados das paredes GH W1, GH W2, DA WSH2, DA WSH4 e DA WSH5
sugerem que os parametros y e K. do CDP possam ser calibrados para modelagem
apropriada. Flutuando-os na simulagdo da parede AL W1, chega-se aos resultados da Figura
4.51.

Figura 4.51. Resultado da forga e deslocamento no topo da parede AL W1 em fungdo do y e
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O modelo numérico adotado ndo é capaz de simular os resultados experimentais,

independente das variagdes nos parametros da relacéo constitutiva.
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Aplicando modelagem semelhante as paredes W2 e W3, as curvas forca por

deslocamento no topo obtidas constam nas Figura 4.52 e Figura 4.53, respectivamente.

Figura 4.52. Resultado da forga e deslocamento no topo da parede AL W2 em fungdo do v e
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Figura 4.53. Resultado da forca e deslocamento no topo da parede AL W3 em fung¢ao do y do

K. do CDP.
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Comparando graficamente os resultados numéricos e experimentais para as paredes
descritas por Alarcon, Hube e de La Llera (2014), nota-se que as simulagOes das paredes AL
W1, AL W2 e AL W3 ndo refletem bem o comportamento experimental.

Para as paredes AL W2 e AL W3, os trechos iniciais das curvas numéricas ficaram
bastante préximos dos resultados experimentais no ciclo negativo. Porém, esta é a Unica
caracteristica que coincide, dificultando quaisquer comparacdes diretas entre anélise numérica
e evidéncias experimentais.

Quanto a modelagem, se observa mais uma vez que 0s parametros da relacdo
constitutiva CDP ndo influem no trecho ascendente inicial da curva forca por deslocamento,
mas alteram o trecho de platd, de maneira que reduzir o valor do parametro K. influi muito na
ductilidade.

E possivel avaliar indiretamente a influéncia da forca axial aplicada na forca lateral e
deslocamento admitido até a ruptura, analisando isoladamente as curvas experimentais e entao
as curvas numéricas. Recordando que as paredes AL W1, AL W2 e AL W3 estdo sujeitas a
aproximadamente 15%, 25% e 35% de forca axial adimensional respectivamente. As curvas
backbone modificadas positiva e negativa, aqui nhomeadas como backbone+ e backbone- dos
resultados experimentais ciclicos seguem comparados na Figura 4.54.

Figura 4.54. Resultado experimental expresso em curva backbone positiva e negativa das
paredes AL W1, W2 e W3.
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A Figura 4.54 evidencia o efeito da forca axial na relagdo forca lateral por
deslocamento no topo das paredes: ao aumentar a forca axial adimensional, nota-se um
acréscimo na capacidade portante da estrutura, e uma queda no deslocamento admitido. E

desejavel que as simulagBes também demonstrem esse efeito em seus resultados.
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Assim, abordando os resultados das simulagdes, tendo em vista que sdo feitas
variagfes nos parametros da relacdo constitutiva CDP, é feito uma comparacdo quantitativa
entre os pontos de pico de forca, levando em conta a forca e o deslocamento dos pontos. O
gréfico usando os parametros padréo consta na Figura 4.55.

Figura 4.55. Resultado forca e deslocamento no topo da parede AL W1, W2 e W3 pelas
analises numéricas.
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A comparacdo numeérica entre forca e deslocamento no ponto de forca méaxima, feito
em comparacdo a parede AL W2, para a média experimental e cada analise numerica é
apresentada na Tabela 4.1. O quociente entre as forcas e deslocamentos obtidos dos resultados
experimentais é tido como referéncia e os resultados de cada simulacdo comparados a ele, e 0

resultado de tais comparacGes consta na mesma tabela.
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Tabela 4.1. Comparativos entre forca de deslocamento no ponto de pico de forca das paredes
AL W1, W2 e W3 para resultados numéricos e experimentais.

Comparativo entre Comparativo entre Somatério dos erros
paredes AL W1 e W2 paredes AL W3 e W2 | (qativos aos resultados
experimentais
AX,1 Fmax,l Ax,3 Fmax,3 Xj 2
AX,2 Fmax,z Ax,z Fmax,Z Z (1 - X_2>
Média experimental 1.22 0.88 0.74 1.07

Padréo 1.21 0.92 0.85 1.06 0.026
y=32° 1.21 0.92 0.89 1.07 0.042
y=44° 1.18 0.91 0.87 1.06 0.032
y=47° 1.17 0.91 0.86 1.06 0.029
y=50° 1.15 0.91 0.85 1.08 0.026
Kc=0.5 3.30 0.92 0.92 1.07 2.94
Kc=0.542 1.23 0.90 0.86 1.06 0.028
Kc=0.5835 1.23 0.91 0.86 1.06 0.029

Verifica-se que os resultados considerando o parametro K. do CDP como 0,5 ndo
reproduzem bem a realidade. Quanto aos demais modelos, todos conseguiram considerar de
maneira proporcional a relagcdo entre pico entre paredes com diferentes forcas axiais
adimensionais.

Novamente, embora as propor¢fes sdo préximas, os resultados propriamente ditos
foram insatisfatorios. Assim, é possivel afirmar que o modelo considerado é capaz de
considerar os efeitos da forca axial aplicada, porém ndo € possivel utilizar os resultados

numericos e experimentais para as demais analises no escopo deste trabalho.

4.2.4 Resultado da calibracéo

Retomando, a relacdo constitutiva adotada € o Concrete damaged plasticity, e 0s
parametros de entrada sdao o angulo de dilatacdo y, a excentricidade €, relagdo entre
resisténcia biaxial e uniaxial (fo/f;) e a relagéo entre os segundos invariantes dos meridianos
de tracdo e compressdo K.. Além destes parametros, uma relagéo tensdo-deformacéo uniaxial
é requerida, e 0 dano pode ser considerado.

Resumindo todos os critérios fixados, a excentricidade € e relagdo entre resisténcia
biaxial e uniaxial (fy/f;) sdo adotados respectivamente como 0,1 e 1,16, que sdo os valores
padrdo. Nas simulagdes, alterd-los levava a pouca diferenca na resposta, além de serem
valores consolidados, e sua alteragdo é inoportuna.

Quanto ao K, é fixado com 0,58, usando como critério 0 comparativo entre resultados

experimentais e da modelagem focando no deslocamento admitido enquanto mantém a
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capacidade portante de forca lateral. Simulando as paredes reportadas por Ghorbani-renani et
al (2009) e Dazio, Beyer e Bachmann (2009), o K. adotado n&o leva simulagdo alguma a
exceder o deslocamento com manutencdo da forca lateral, embora certos resultados o
subestimam, como o da parede DA W4, por exemplo, que estd exposto na Figura 4.45 e
apresenta queda da capacidade portante num deslocamento bastante antecipado se comparado
com o resultado experimental. Mesmo assim, € preferivel uma solugdo conservadora no caso
de dimensionamento.

Quanto a relacdo tensdo-deformacdo uniaxial, os resultados presentes correspondem a
consideracdo da equacdo envoltoria de Chang e Mander (1994), tanto na compressdo quanto
na tracdo, como consta na (2.28), em que todas as propriedades sdo calculadas a partir do f’c.
Para o dano, utiliza-se a equacdo, semelhante ao observado no trabalho de Pavlovi¢ et al
(2013), dado pela equacéo (2.56) .

Por fim, o angulo de dilatagdo v ¢ tomado inicialmente como 38°, porém baseado nas
evidéncias numéricas pode ser calculado um valor étimo que aproxime os resultados
numéricos aqui obtidos aos experimentais. Como o intuito é obter um valor exato, parte-se
das variaveis dependentes obtidas na analise, usando o conceito de ponto de escoamento
eleito, melhor detalhado na secdo 2.3. Ao aplicar este critério em todas as curvas analisadas,
obtém-se os pontos de F, e dy, respectivamente, forca e deslocamento do ponto de
escoamento.

Além destes, também se calcula a rigidez entre 20 e 60% dos pontos de for¢ca maxima
K60, que é dado pelo quociente entre a diferenca das forcas pela diferenca dos
deslocamentos respectivos aos pontos de 20 e 60%. A forca maxima Fn.x € 0 ponto extremo
maximo na curva forca por deslocamento; e o deslocamento Ultimo d, é o deslocamento
maximo, medido a partir da origem, que a parede ndo mais suporta forga igual ao maior a Fy,
ou ainda ha descontinuidade na relacao forca por deslocamento.

Para exemplificar analisando a forga por deslocamento experimental da parede GH
W1 expressa na forma de curva backbone- e aplicando o critério de ductilidade de Park
(1989), chega-se aos resultados da Figura 4.56. Fazendo o calculo para as paredes GH W1,
DA W2 e DA W5, chega-se aos resultados da Tabela 4.2. Sendo utilizado

Os resultados obtidos para as paredes GH W2 e DA W4 foram desprezados nesta
analise. Isso e feito por ambas apresentarem propriedades ndo usuais ao serem comparadas as
demais. Aquela é feita em escala reduzida, e esta é construida sem o uso de estribos

estabilizantes, e embora seu estudo seja de inegavel importancia, para a simulacao e posterior
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andlise estatistica € importante fixar propriedades, e se opta por modelar paredes com estribos,
pois sdo possuem maior aplicabilidade.

Figura 4.56. Exemplo de obtencdo do ponto de escoamento segundo o critério de Park (1989)
aplicado a parede GH W1, curva backbone-.
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Tabela 4.2. Resultados quantitativos das simula¢des em fungao do angulo de dilatagao .

dy

I<0.2-0.60

Fmax

CurvaFxd Fy (kN) mm)  (kN/mm)  (kN) du (mm)
Backbone - 366.0 16.05 28.49 42058  78.00
Backbone +  370.9 13.12 3279 42469  81.35
Média 368.5 14.59 30.64 42264  79.68
y=41° 386.3 11.37 34.66  436.89  41.93
GH w1 y=44° 392.8 11.44 35.00 44193 4292
y=47° 395.0 11.25 35.71 44444  43.89
y=49° 398.2 11.19 3592 44718 4591
y=51° 401.7 11.18 36.44  451.06  47.90
y=53° 404.0 11.10 36.83 45429  55.89
Backbone -*  319.6 19.38 19.19  359.00 56.25
Backbone +  295.8 13.11 3392 359.00 63.15
y=45° 285.8 11.87 38.35 34546  21.19
DA WSH2 y=47° 288.2 12.00 37.16 34697  38.70
y=49° 290.5 12.12 36.33  350.13  39.16
y=51° 291.7 12.10 36.45 35142  39.65
y=53° 292.6 12.15 36.77  353.26  39.66
Backbone- 358.5 8.081 6195 43231 62.13
Backbone+ 362.5 9.137 60.43 43897  65.75
Média 360.5 8.609 61.19 43564 63.94
y=41° 353.1 9.530 55.21 42459  49.17
DA WSH5 y=44° 353.6 9.652 55.45  426.89 50.74
y=47° 354.9 9.672 5531 42790  52.36
y=49° 355.4 9.706 55.12 42970  54.33
y=51° 357.1 9.782 5479 43150  58.02
y=53° 358.7 9.927 53.64 43425 60.04

* Para a parede DA WSH2, o dado experimental da curva “Backbone-" ¢ desprezado.

A curva e valores da curva experimental backbone- da parede DA WSH2 se mostrou

dispersa em relacdo as demais analises concordam razoavelmente, em especial no trecho

inicial ascendente, portanto o dado é apresentado, mas no calculo se considera apenas 0s

dados da outra curva experimental backbone+, e por isso ndo constam valores para a média

dos experimentos. A discrepancia é bastante evidente nos graficos da se¢éo 4.2.2.1.

Para comparacdo, calcula-se a razéo entre um resultado numérico pelo ponto analogo

em analise experimental, que é calculado para cada parede e varidvel. Se o quociente resultar

na unidade, significa que numerador e denominador s&o iguais, entretanto um resultado menor

que um significa que o resultado da simulacdo é menor que o experimental e vice-versa.

Fazendo-o para cada simulacéo, obtém-se os quocientes da Tabela 4.3.

Tabela 4.3. Quociente entre as propriedades obtidas na analise numérica e experimentos.

¥ ()

%F,

%d,

%K20—6O

%Fmax
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41 1.048 0.780 1.131 1.034

44 1.066 0.784 1.142 1.046

47 1.072 0.771 1.166 1.052

GHW1 49 1.081 0.767 1.172 1.058
51 1.090 0.766 1.190 1.067

53 1.096 0.761 1.202 1.075

45 0.966 0.905 1.130 0.962

DA 47 0.975 0.915 1.095 0.966
WSH2 49 0.982 0.924 1.071 0.975
51 0.986 0.923 1.075 0.979

53 0.989 0.927 1.084 0.984

41 0.980 1.107 0.902 0.975

44 0.981 1.121 0.906 0.980

DA 47 0.984 1.123 0.904 0.982
WSH5S 49 0.986 1.127 0.901 0.986
51 0.991 1.136 0.895 0.991

53 0.995 1.153 0.877 0.997

O valor do angulo de dilatacdo ¥ julgado como calibrado é tido aqui como o que

acarreta menor erro na anélise. Uma forma de fazer isso é somar os quocientes da Tabela 4.3

para cada simulacéo diferente, e entdo deixar cada somatdrio de erros como funcdo do angulo

de dilatacdo, e entdo calcular o angulo com o menor dos somatorios. Porém, nesta soma de

quocientes, valores acima e abaixo da unidade anulam seus erros entre si, levando a uma falsa

acuracia.

Uma maneira de se contornar esse empecilho é idealizar uma variavel que calcula o

erro, que ¢é dado pelo quociente de comparacao é subtraido da unidade e tomado em maodulo.

O valor minimo obtido é zero e indica correspondéncia entre o resultado numérico e

experimental. Resolvendo-o para as variaveis Fy, dy, Kao.e0, Fmax, Chega-se aos valores da

Tabela 4.4.
Tabela 4.4. Erro da simulacdo comparada ao experimental em madulo.

¥ (9) %F, %d,  %Kas  %Fmax
41 0.0483 0.2203 0.1314 0.0337
44 0.0660 0.2160 0.1423  0.0456

47 . : : :
GH W1 0.0720 0.2290 0.1656  0.0516
49 0.0807 0.2325 0.1724 0.0581
51 0.0903 0.2336  0.1895 0.0673
53 0.0964 0.2388 0.2022 0.0749
45 0.0337  0.0948 0.1304 0.0377
DA 47 0.0255 0.0846  0.0954 0.0335
WSH?2 49 0.0179 0.0759 0.0711  0.0247
51 0.0137 0.0775 0.0745 0.0211
53 0.0108 0.0732 0.0840 0.0160
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41 0.0204  0.1070 0.0977  0.0254

44 0.0192 0.1212 0.0939 0.0201

DA 47 0.0156  0.1235 0.0962 0.0178
WSH5 49 0.0140 0.1274 0.0993 0.0136
51 0.0094 0.1363 0.1046  0.0095

53 0.0050 0.1531 0.1234  0.0032

Novamente, faz-se 0o somatorio dos erros para cada simulacdo. Colocando a soma dos
erros y como fung¢do do angulo de dilatagdo, ¢ possivel calcular o ponto critico, que
corresponde a um extremo local. A fun¢do que determina y a partir de y ¢ dada na equagdo
(4.2).

x=1452-10"* 9% —1,349-107%2 -y + 0,3964 4.1)
O valor minimo de y corresponde ao menor erro possivel pelas analises feitas € o de

46,4° também. Assim, este é o valor adotado para as simulagdes seguintes, e conclui a etapa

de calibracéo.

4.3 SIMULACOES E MODELOS DE REGRESSAO MULTIVARIADA

Com o intuito de aumentar a amostra, utiliza-se de simulagdes calibradas pelos
experimentos para determinar o comportamento de paredes estruturais em concreto armado.
Para isso, € importante fixar as propriedades geométricas e fisicas determinantes da resposta
estrutural e que estejam contidas nos limites da calibracdo, que pode ndo representar bem o
comportamento em situacdes distintas daquelas em que foi realizada.

As variaveis julgadas mais relevantes para serem levadas em conta como variaveis
independentes sdo adotadas e explicadas segundo a secdo 2.11. Sdo elas: resisténcia a
compressdo do concreto f’¢, forga axial adimensional v, taxa de armadura longitudinal p,
altura hy,  relacéo de aspecto (hy/ly) e relagdo entre largura e espessura (l,/h).

Quanto aos limites adotados, nas referéncias experimentais, f°. estd entre 28 e 43.
Assim, esta é exatamente a amplitude admitida como escopo deste trabalho. E relevante
salientar que o parametro f’; entre 28 e 43 MPa, corresponde ao fe sujeito ao intervalo de 20 e
35 MPa.

Para a forga axial adimensional v, toma-se 15% e 30%. Devido a grande area da se¢édo
transversal e as limitacdes de vao das vigas e lajes, as paredes costumeiramente nao sustentam
grandes tensbes axiais (ALARCON; HUBE; DE LA LLERA, 2014; DAZIO; BEYER,;
BACHMANN, 2009). As paredes GH W1 e DA W2 e W4 apresentam v contido entre 0 e
13% e portanto seus resultados experimentais subsidiam apenas tal limite. Porém o

comparativo entre experimental e modelo das paredes AL W1, W2 e W3 permite admitir que
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a simulagdo até o nivel de v de 35% prevé resultados satisfatdrios. Aqui imagina-se que
devido a grande contribuicdo da acdo permanente de peso, e por ser o limite inferior abordado
por Alarcon, Hube e de la Llera (2014), 15% como forca axial adimensional minima. Quanto
ao valor maximo, adota-se 30% e por ser proximo ao limite superior dos experimentos, mas
limitado pelo dobro do outro valor testado para ndo criar uma amplitude demasiada entre os
valores simulados.

Lembrando que a forca adimensional axial é calculada neste trabalho usando a
resisténcia média f°; ao invés de se usar o fi. O trabalho de Alarcon, Hube e de la Llera
(2014) aborda a fundo a influencia desta variavel.

Para a relacdo de aspecto (h,/l,) toma-se os limites impostos pelos experimentos
novamente, que é de 2,5 e 2,08. Ao aumenta-la, obtém-se um elemento esbelto, cujo
comportamento deve se assemelhar ao de um pilar. Ja ao reduzi-la, aumenta-se a importancia
do esforco cortante, possivelmente alterando a resposta observada. Portanto para nao
comprometer a qualidade da calibrag&o, estes sdo os limites fixados.

O quociente entre a largura e espessura (lI,/h) € limitado entre 5 e 10. Os experimentos
possuem (l,/h) entre 6,5 e 13,3. Os limites escolhidos sdo exatamente para considerar o da
norma brasileira, que caracteriza pilares-parede elementos de superficie se sua secdo
transversal possui relacdo entre medidas maior do que 5. O limite superior é fixo para nao
superar o dobro do minimo, assim como no caso da for¢a axial adimensional.

A altura da parede hy, € atribuida como 2,8 e 4,5 metros. O valor minimo é adotado
para representar o pé-direito estrutural minimo em estruturas corriqueiras. O valor maximo
seria desejavel como 5,6, para representar o pé-direito duplo. Porém, as evidencias
experimentais possuem altura méaxima proxima a 4,5 metros, entdo tomado como limite
superior.

Finalmente, ao variar trés parametros ortogonais da geometria, uma propriedade
mecanica, o esfor¢o axial e a quantidade de armadura, cada uma destas variaveis considerada
em dois pontos, chega-se a sessenta e quatro simulag¢Ges no total.

A estrutura é construida sem vigas de topo e de base, semelhante aos usados em
relagdo aos experimentos de GH W1 e GH W2. A aplicacédo da forga axial no topo e lateral na
borda é feita usando blocos com material elastico ideal. A Figura 4.57 exemplifica duas

geometrias e a armadura disposta nestas.
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Figura 4.57. llustracdo da regido de concreto e armaduras das paredes com (hy, , I, h) igual a
(4,5m; 2,163m; 0,216m) a esquerda e (2,8m; 1,12m; 0,112m) a direita.
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As simulacdes considerando todos os 64 conjuntos de pardmetros independentes e
seus respectivos resultados constam na Tabela 4.5. Para facilitar a visualizacéo, sdo agrupados

em oito grupos com oito simulagdes em cada.
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Variaveis independentes

Variaveis dependentes

f. N p hy I h Fy dy Ko-60 Fmax du
(MPa) (%) | (m) (m) (m) (KN) (mm) (KN/mm) (kN) (mm)
28 015 05 45 2163 0,433 | 12709 13,67 174,60 1464,4 116,83
28 015 05 45 2163 0,216 | 642,22 12,62 91,02 733,7 75,96
28 015 05 45 1,8 0,36 719,9 14,58 97,31 828,4 75,26
28 015 05 45 1,8 0,18 368,8 14,06 46,86 420,4 76,04
28 015 05 28 1,346 0,269 | 4875 8,12 111,58 561,4 89,12
28 015 05 28 1,346 0,135 | 247,6 7,82 57,32 2834 35,18
28 015 05 28 1,12 0,224 | 278,0 8,89 58,19 3196 99,35
28 015 05 28 1,12 0,112 | 1405 8,45 29,67 160,2 44,21
28 015 15 45 2163 0,433 | 19804 23,04 133,42 2254,0 54,33
28 015 15 45 2163 0,216 | 971,2 18,30 84,47 1090,0 48,83
28 015 15 45 1,8 0,36 | 11828 25,65 66,96 1330,4 48,20
28 015 15 45 1,8 0,18 609,8 23,20 36,94 690,9 53,51
28 015 15 28 1,346 0,269 | 751,2 13,95 85,49 862,4 40,32
28 015 15 28 1,346 0,135 | 3756 11,33 49,95 4271 21,65
28 015 15 28 1,12 0,224 | 462,0 16,09 41,23 5222 47,66
28 015 15 28 1,12 0,112 | 2344 14,62 22,89 266,6 34,67
28 03 05 45 2163 0,433 | 17826 14,41 199,59 2025,9 43,39
28 03 05 45 2163 0,216 | 896,1 14,21 99,61 10140 31,92
28 03 05 45 1,8 0,36 | 1010,0 15,32 105,32 1146,9 47,51
28 03 05 45 1,8 0,18 514,3 15,07 53,24 579,1 34,19
28 03 05 28 1346 0,269 | 688,8 8,67 124,89 7839 31,09
28 03 05 28 1346 0,135 | 3426 8,33 65,25 388,4 20,55
28 03 05 28 1,12 0,224 | 389,9 9,32 66,96 4431 34,30
28 03 05 28 1,12 0,112 | 1916 8,62 34,49 216,3 20,15
28 03 15 45 2,163 0,433 | 2250,2 17,22 194,81 24996 46,14
28 03 15 45 2163 0,216 | 1113,2 15,52 105,22 12214 32,96
28 03 15 45 1,8 0,36 | 1349,3 19,91 102,30 1500,4 39,12
28 03 15 45 1,8 0,18 706,1 19,62 53,01 779,0 34,55
28 03 15 28 1,346 0,269 | 865,0 10,24 125,73 964,3 28,55
28 03 15 28 1346 0,135 | 4341 9,55 67,83 479,6 17,57
28 03 15 28 1,12 0,224 | 530,55 12,70 63,91 590,5 30,59
28 03 15 28 1,12 0,112 | 264,8 11,49 34,17 2935 21,67
43 015 05 45 2163 0,433 | 1669,0 12,40 238,77 1909,2 82,88
43 015 05 45 2163 0,216 | 834,1 11,59 123,66 949,1 54,99
43 0,15 05 45 1,8 0,36 944,4 13,24 125,78 1079,9 83,40
43 0,15 05 45 1,8 0,18 478,9 12,88 63,49 5443 54,37
43 0,15 05 2,8 1,346 0,269 | 6412 7,41 151,78 7334 39,16
43 0,15 05 2,8 1,346 0,135 | 3223 7,11 77,59 366,8 25,18
43 0,15 05 28 1,12 0,224 | 364,3 8,11 78,75 4159 51,84
43 0,15 05 28 1,12 0,112 | 1829 7,79 40,20 207,8 25,00
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Variaveis independentes Variaveis dependentes
f. N p hy I h Fy dy Ko-60 Fmax du
(MPa) (%) | (m) (m) (m) (KN) (mm) (KN/mm) (kKN) (mm)
43 015 15 45 2,163 0,433 | 24795 19,62 189,56 2759,4 41,45
43 015 15 45 2,163 0,216 | 12735 18,27 102,12 1412,8 37,70
43 015 15 45 1,8 0,36 | 14626 22,25 95,50 1617,0 39,91
43 015 15 45 1,8 0,18 | 7634 21,27 50,09 8489 38,70
43 015 15 28 1346 0,269 | 961,6 12,19 119,13 1070,0 21,33
43 015 15 2,8 1,346 0,135 | 4799 10,55 66,92 530,6 20,23
43 015 15 28 112 0,224 | 568,1 13,87 59,95 626,0 31,56
43 015 15 28 112 0,112 | 2886 12,73 31,90 3209 21,27
43 03 05 45 2163 0,433 | 22632 11,88 258,32 2476,2 16,82
43 03 05 45 2163 0,216 | 898,22 7,51 137,05 937,8 8,83
43 03 05 45 1,8 0,36 | 1374,7 15,07 132,39 1530,2 36,23
43 03 05 45 1,8 0,18 | 638,6 12,07 69,56 6919 15,62
43 03 05 28 1346 0,269 | 9204 8,07 161,92 1020,5 13,01
43 03 05 28 1346 0,135 | 3734 5,01 87,58 3946 6,06
43 03 05 28 112 0,224 | 5284 9,00 84,34 587,0 25,93
43 03 05 28 112 0,112 | 246,7 7,47 43,89 269,2 10,09
43 03 15 45 2163 0,433 | 22871 9,86 290,47 2436,0 13,36
43 03 15 45 2163 0,216 | 8764 6,38 149,09 9056 8,01
43 03 15 45 1,8 0,36 | 15345 14,20 145,17 1662,5 18,54
43 03 15 45 1,8 0,18 | 649,6 9,61 80,29 682,4 11,30
43 03 15 28 1,346 0,269 | 9333 6,50 183,97 1003,6 8,88
43 03 15 28 1346 0,135 | 367,2 4,16 95,44 380,8 4,87
43 03 15 28 112 0,224 | 5736 7,99 94,19 6185 10,27
43 03 15 2,8 1,12 0,112 | 257,7 6,15 50,37 272,8 7,37

A correlacdo linear entre as variaveis dependentes e os conjuntos estimados para

determinacdo do comportamento, detalhados na secdo 2.11, constam na Tabela 4.6.

Lembrando que cada conjunto é considerado na correlacdo como uma variavel independente

com influéncia linear na variavel dependente.
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Tabela 4.6. Correlagéo entre as variaveis dependentes e conjuntos independentes.

Fy K20-60 Frmax dy dy
fo bl 'hf; L 0920 0002 0928 0202 0,197
Ash i 0868 0605 0864 0536 0071
w
f# .v 0858 0896 0844 0100 -0,116
w
(fc')l/;ls' h-B, 0882 0950 0885 0,160 0,103
2
Ash_'l@ 0769 0584 0764 0403  -0,045
w
(fc’)l/; h-lo . | o797 0920 0785 0030 -0.61
A 12
S 0707 0642 0691 0,176  -0,226
(fc')li 2 hy’ 0460 0244 0454 0481 0133
h 0635 0392 0637 0623 0316
(fc')li 2 h' 0364 0315 0342 0044 -0,383
h v 0445 0396 0427 0000  -0,320
(fc')li 2 hy” 0460 0244 0454 0481 0133
h, 0635 0392 0637 0623 0316
(fc')li 2 h' 0364 0315 0342 0044 -0,383
h v 0445 0396 0427 0000  -0,320

Partindo da equacdo (2.69) e dos resultados obtidos nas simulagdes, calcula-se 0s

coeficientes ¢, ¢, e c3, obtendo os resultados na equacéo (4.2).

'“h-I2 Ag - 12 '“h- 2
F, = ]% -55,01 + Sh * - 6,459 + fch—w -v - 104,23 + 89,86 (4.2)
w w w
O coeficiente de ajuste R? obtido é de 0,9527, e 0 R? ajustado é de 0,9504, o que
indica uma boa correlacdo. Os resultados do teste t de Student para cada coeficiente constam

na Tabela 4.7 e o teste do valor-p obtido para o0 modelo é 0,0000, portanto ha significancia do

modelo.
Tabela 4.7. Teste t de Student e valor-p de cada coeficiente da variavel Fy.
Coeficiente  Meédia  Desvio Padréo t P>[t| Intervalo a 95% de confianca
C 55,01 7,864 7 0 39,28 70,74
C 6,459 0,65 9,94 0 5,159 7,759
Cs 104,2 26,62 3,92 0 50,99 157,5
Constante 89,86 27,97 3,21 0,002 33,92 145,8

A forca lateral maxima Fn. tem seus coeficientes descritos na equacdo (4.3),

definindo os coeficientes ¢4, Cs € Cs.
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'“h-12 Ag - 12 ' h- 2
Fmaxzfch—w'67;79+ > W'7,014+fc—w'1/'87,76+104,3 (4.3)

w w w
O R? desta regressdo é 0,9423 e o R? ajustado é de 0,9394, indicando boa

significancia. O teste t de Studente tem valor-p de 0,0000, indicando significancia, e o teste

para cada variavel consta na Tabela 4.8.
Tabela 4.8. Teste t de Student e valor-p de cada coeficiente da variavel Fpax.

Coeficiente  Média  Desvio Padréo t P>[t| Intervalo a 95% de confianca
Cs 67,79 9,629 7,04 0 48,53 87,05
Cs 7,014 0,796 8,81 0 5,422 8,606
Cs 87,76 32,59 2,69 0,009 22,57 153,0
Constante 104,3 34,24 3,05 0,003 35,78 172,8

Para a relacdo entre forca e deslocamento diferenciais entre 20 e 60% da forca maxima

K20-60, @ €quacao (4.4) apresenta os resultados dos coeficientes c7, Cg, Cq € C1o.

U 1/2 . h . l3 A - lz
() s Y. (816,9 — 85,44 - v) + Sh 2. (78,10 v — 21,64) + 5,99 (4.4)
w w

Para a regressdo da equacdo da variavel Kx.g0, 0 R? é 0,9831 e 0 R? ajustado equivale

Kz0-60 =

a 0,9820, indicando boa significancia, assim como o valor-p nulo obtido. Os testes parciais
para cada coeficiente constam na Tabela 4.9.

Tabela 4.9. Teste t de Student e valor-p de cada coeficiente da variavel Kyg.go.

Coeficiente  Média  Desvio Padréo t P>[t| Intervalo a 95% de confianca
Cr 816,9 46,28 17,65 0 724,3 909,5
Cg -21,64 2,398 -9,020 0 -26,44 -16,84
Co -85,44 189,7 -0,450 0,654 -465,1 294,2
C10 78,10 10,11 7,720 0 57,87 98,34
Constante 5,990 1,930 3,100 0,003 2,129 9,851

Neste teste, a probabilidade da varidvel cy excede os 5% de significancia tolerada,
indicando que tal coeficiente ndo contribui para a estimativa e é vantajoso desprezé-la.
Removendo-a e calculando novamente, chega-se na equacdo (4.5), com os coeficientes
restantes c;, Cs e C1o. O R? da regressdo é 0,9831 e o R? ajustado é 0,9822. O valor-p é nulo,
indicando significancia da regresséo, e o teste F para cada coeficiente ¢ dado na Tabela 4.10.

1
(fH/2-h-13 Ag - 12
Kyo_eo = % (797,64) + Sh3 Y. (74,06 v —20,73) + 5,99 (4.5)
w w
Tabela 4.10. Teste t de Student e valor-p de cada coeficiente da variavel Kyg.g0, €XCELO Cg.
Coeficiente  Média  Desvio Padrdo t P>[t| Intervalo a 95% de confianca
(o 797,6 17,76 44,92 0 762,1 833,2
Cs -20,73 1,278 -16,2 0 -23,28 -18,17
C10 74,06 4,592 16,13 0 64,87 83,24
Constante 5,990 1,917 3,13 0,003 2,156 9,824

Tendo em vista os valores obtidos, ha significancia para as demais variaveis.
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Quanto ao deslocamento no topo no escoamento dy, a regressdo linear leva aos
coeficientes cj1, Ci2, Ci13 € Ci14 da Tabela 4.11, sendo que a regressdo tem valor-p nulo,
indicando significancia. O R? é 0,5051 e o R? ajustado é 0,4716, sugerindo correlacdo
existente, porém fraca.

Tabela 4.11. Coeficientes e seus respectivos testes t de Student para variavel dy, iteragao 1.

Coeficiente ~ Média Desvio Padrao t P>[t| Intervalo a 95% de confianca
Ci1 0,1417 0,1946 0,73 0,469 -0,2478 0,5312
C12 2,827 2,715 1,04 0,302 -2,605 8,259
Ci3 -0,8981 0,8207 -1,09 0,278 -2,540 0,7441
C1a 6,776 11,24 0,6 0,549 -15,73 29,28
Constante  -0,4446 1,947 -0,23 0,82 -4,342 3,452

Como se observa, 0s testes parciais t sugerem significancia pobre. A constante é a que
apresenta 0 maior valor-p, portanto é removida e a anélise refeita. O R? e R? ajustado ficam
altos pela formulacdo comum, respectivamente, 0,9354 e 0,9311. Porém, eles ndo sdo
consistentes estatisticamente, pois ao forcar a constante, os valores utilizados aumentam a
soma dos quadrados dos totais, aproximando R? da unidade.

Assim, fixando o total da soma dos quadrados da analise como o0 mesmo valor sem
forcar a constante, obtém-se os valores 0,5047 e 0,4799 para 0 R? e R? ajustado. O R®
diminuiu e o R? ajustado aumentou em relacdo a analise anterior. A regressio apresenta valor-
p nulo, os coeficientes e seus respectivos testes t parciais na Tabela 4.12.

Tabela 4.12. Coeficientes e seus respectivos testes t de Student para variavel dy, iteragdo 2.

Coeficiente Média Desvio Padrao t P>t Intervalo a 95% de confianca
Cin 0,1417 0,1931 0,7300 0,4660 -0,2445 0,5280
Cio 2,711 2,646 1,0200 0,3100 -2,581 8,004
Ci3 -0,8981 0,8142 -1,100  0,2740 -2,527 0,7305
Cia 6,776 11,16 0,6100 0,5460 -15,54 29,09

Como indica o teste parcial t, a variavel ci4 possui maior probabilidade de néo
representar bem o modelo. Removendo-a da analise e refazendo a regressao, o valor-p obtido
é nulo e os testes t de cada variavel restante sdo apresentados na Tabela 4.13. O R? e R?
ajustado obtidos sdo 0,5016 e 0,4853, respectivamente.

Tabela 4.13. Coeficientes e seus respectivos testes t de Student para variavel dy, iteragdo 3.

Coeficiente ~ Média Desvio Padréo t P>[t| Intervalo a 95% de confianca
Cin 0,0315 0,0659 0,4800 0,634 -0,1002 0,1633
C12 4,236 0,8323 5,090 0,000 2,572 5,900

Ci3 -0,4084 0,1132 -3,610 0,001 -0,6348 -0,1821
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Nesta regressdo, apenas o coeficiente c;; tem valor-p acima de 0,05, portanto é
estimada uma nova regressao linear, em que o valor-p é nulo, o R? é 0,4998 e o R? ajustado é
0,4917. Removendo c11 O teste t de cada variavel é Tabela 4.14.

Tabela 4.14. Coeficientes e seus respectivos testes t de Student para variavel dy, iteragdo 4.

Coeficiente  Média Desvio Padréo t P>[t| Intervalo a 95% de confianca
C12 4,600 0,3371 13,65 0,000 3,926 5,274
Ci3 -0,3875 0,1037 -3,74 0,000 -0,5949 -0,1801

Finalmente, a equacdo (4.6) demonstra a estimativa da variavel dy, com os coeficientes
C12 € C13. Pelos valores de R? apresentados, é apenas uma estimativa fraca e aproximadamente
metade dos fatores que influenciam no valor de dy ndo séo levados em consideragéo pelo

modelo.
1 2
_ (D72 hy,
YT
w
Finalmente, para a variavel d, faz-se a sequéncia de regressdes usando 0s mesmos

d v+ (—0,3875) + h,, - 4,6 (4.6)
critérios admitidos para a variavel dy. Séo feitas trés tentativas e chega-se em uma equacéo
com termos significantes. A Tabela 4.15 mostra os resultados obtidos a cada iteracao.

Tabela 4.15. Coeficientes e seus testes t e parciais para regressao variavel d,.

Iteracdo 1. Incluindo as varidveis c;s, Cig, C17 € C1g. COM coNstante.
R?= 0,5280; R? ajustado= 0,4960; Valor-P= 0,00

Média | Desvio Padrdo t P>[t| Intervalo a 95% de confianga
Cis -0,9808 0,9404 -1,040 0,301 -2,863 0,9010
Cis 33,67 13,12 2,570 0,013 7,428 59,92
C17 0,5746 3,965 0,140 0,885 -7,360 8,509
Cig -58,91 54,33 -1,080 0,283 -167,6 49,80
Constante | 4,51 9,409 0,480 0,633 -14,31 23,34

Iteragdo 2. Incluindo as variaveis c;s, €15 € c18. Com constante.
R?=0,5279; R? ajustado=0,5043; Valor-P=0,00

Média | Desvio Padrdo t P>[t| Intervalo a 95% de confianga
Cis -0,8515 0,2950 -2,89 0,005 -1,441 -0,2615
Cis 31,92 5,008 6,37 0,00 21,90 41,94
Cig -51,12 7,530 -6,79 0,00 -66,18 -36,06
Constante | 4,515 9,332 0,48 0,63 -14,15 23,18

Iteracdo 3. Incluindo as varidveis s, C16 € C15. Sem constante.
R?=0,5260; R? ajustado=0,5105; Valor-P=0,00

Média | Desvio Padrdo t P>[t| Intervalo a 95% de confianga
Cis -0,8515 0,2931 -2,91 0,005 -1,438 -0,2654
Cis 33,09 4,354 7,60 0,000 24,38 41,80
Cig -51,12 7,483 -6,83 0,000 -66,08 -36,16

Portanto, tendo em vista que na terceira iteracdo encontra-se significancia para o
modelo adotado e todos os coeficientes utilizados. O que fixa a expressdo para a variavel d,
como indica a equagéo (4.7).

_ (fc,)l/z ' hwz

Lw

dy, - (=0,8515) + h,, - (33,09 —v-51,12) (4.7)
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Pelo coeficiente de correlacdo ajustado R? fornecido, confirma-se que existe
correlacdo entre as varidveis, entretanto € uma relagdo pobre. Um resultado ja esperado, tendo
em vista que a variavel dy tambem é caracterizada por incerteza razoavel em sua estimativa.

Quanto as unidades, admite-se as mesmas fixadas na Tabela 4.5, isto €, para as
variaveis independentes: a resisténcia a compressao do concreto ¢, MPa; a area de aco é dada
em centimetros quadrados calculada pelo produto entre a &rea de concreto e a taxa de
armadura; a forca axial adimensional ndo possui dimensdo fisica; a medidas de altura hy,
largura I, e espessura h sdo fixadas em metros.

As unidades das varidveis dependentes sdo as mesmas utilizadas nos graficos que
esbogcam os resultados: para as forcas laterais de escoamento Fy e maxima Fmax, em quilo
newtons (kN); os deslocamentos no descolamento dy e Gltimo dy sdo calculados em
milimetros; e a rigidez K60 € dada em quilo newtons por milimetro, visto que é a relacdo
entre ordenadas e abcissas de forga por deslocamento.

Finalmente, aqui constam sintetizadas as equagOes finais obtidas que calculam

propriedades mecanicas de bastante relevancia para paredes estruturais de concreto armado.

' h- 2 A - 2 ' h- 2
F, = Je Rty 55,01 + ——- 6,459 + LAdial 104,23 + 89,86 (4.2)
hw 2 hw 2 hw 2
' h-l Al 'h-l
Fpax = Je hby 67,79 + —2-7,014 + Je hby, v-87,76 + 104,3 (4.3)
hwl/ hy, hyy
(fH72-h-13 A+ 12
Kyo-g0 = % (797,64) + 5h3 ? . (74,06 - v — 20,73) + 5,99 (4.5)
w 1/ 5 w
! 2. h
dy, = (fC)l—W v+ (—0,3875) + h,, - 4,6 (4.6)
w
! 1/2 . h 2
dy, = (fC)l—W -(—0,8515) + h,, - (33,09 — v - 51,12) 4.7
w

4.4 RIGIDEZ SECANTE DE PAREDES ESTRUTURAIS

Como visto, a analise linear elastica global de edificios é uma ferramenta relevante e é
sugerida por normas de bastante relevancia, como o ACI 318/2019 e a ABNT NBR
6118/2014. Tal ferramenta tem grande aplicabilidade pois na analise estrutural é necessario
considerar diversos cenarios de combinacdo de a¢fes em estruturas possivelmente vastas,
levando a alto custo de processamento. Ao utilizar uma abordagem robusta, o custo pode ser
proibitivo. Assim, uma analise simples pode ser a ferramenta mais indicada. A analise linear
com rigidez secante procura fornecer uma boa resposta sem simular efeitos complexos.

Segundo o critério da norma ABNT NBR 6118/2014, tal analise pode ser realizada

ponderando a rigidez a flexdo El de cada barra, levando a ndo linearidade de maneira
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aproximada. A rigidez citada é a mais relevante na analise de barras, tendo em vista que o
deslocamento devido a forga axial e esforgo cortante s&o muito pequenos em comparagédo. A
norma brasileira citada ndo sugere valores de rigidez para o caso de paredes de concreto
armado, mas para pilares, vigas e lajes, que sdo elementos em que a flexdo € o esfor¢co mais
preponderante, geralmente. Porém, no caso de paredes estruturais o deslocamento oriundo do
esforgo cortante € significativo. Portanto, considera-se dois cendrios para o elemento de barra:
com e sem flexibilidade ao esforco cortante.

As simulacdes realizadas sdo sessenta e quatro, e novamente se agrupa em 0ito grupos
com oito paredes em cada. Os grupos diferem entre si pela resisténcia do concreto, taxa de
armadura e forca axial adimensional aplicada. Em cada grupo, a variacdo entre as paredes é
apenas da geometria que € avaliada em torno dos valores de altura, largura e espessura.

Para comparar as curvas das diferentes simulac@es, considerando que os médulos das
forcas laterais em cada simulacdo tém valores muito distintos, € apresentado um valor
adimensional, que € dado como o quociente entre forca lateral aplicada pela forca lateral
méaxima resistente; no eixo das abcissas, € fixado o deslocamento adimensional, dado pelo
quociente entre o deslocamento observado pelo deslocamento no ponto de pico do grafico
forca por deslocamento, ambos deslocamento medidos no ponto de aplicacdo da forca lateral.
Os resultados dos graficos de forca por deslocamento constam na Figura 4.58.

A rigidez a flexdo EI também difere muito em mdédulo entre cada parede. Logo, para
comparacdo é feito o quociente entre 0 EI segundo a mecénica classica comparado ao El da
secdo bruta de concreto, focando na estimativa da rigidez secante. Como destacado, calcula-se
para o cenario de viga com flexibilidade ao esforco cortante e flexdo. A inércia a flexdo é
apresentada na Figura 4.59, estimada a partir do giro na extremidade. O valor obtido para a
rigidez a flexdo EI é entdo utilizado no célculo da rigidez ao esfor¢o cortante (G Ay)

A rigidez ao esfor¢o cortante (G Ay) é calculada usando a equacédo (2.10), a partir do
deslocamento no topo e a da rigidez a flexdo calculada a partir do giro no topo. Os resultados
sdo apresentados de maneira grafica: no eixo das ordenadas € apresentado o quociente entre a
rigidez ao esforgo cortante secante dividida pela rigidez ao esforgo cortante ideal de uma
secdo retangular bruta de concreto, no eixo das abcissas consta o deslocamento adimensional,
tal grafico € apresentado na Figura 4.60.

O tratamento de barra rigida frente ao esforgo cortante também é abordado. Neste,
calcula-se rigidez a flexdo EI considerando o comportamento de barra segundo a mecanica
classica e desprezando a flexibilidade ao esforco cortante. A rigidez a flexdo obtida nas

simulacdes € mostrada na Figura 4.61 usando o mesmo paradigma das trés figuras anteriores:
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como ordenadas, consta o quociente entre rigidez a flexdo da simulagdo pela rigidez a flexdo
da secdo bruta de concreto e como abcissas, o deslocamento adimensional.

Em todos os gréaficos, destaca-se 0 ponto de escoamento segundo o critério de Park
(1989), que € um critério grafico. Note que o ponto ndo corresponde ao inicio do escoamento

em alguma barra de aco.
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Figura 4.58. Relacdo entre forca por deslocamento no topo expresso em adimensionais.
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Figura 4.59. Rigidez a flexdo secante de viga ideal considerando flexibilidade a esforco
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Figura 4.60. Rigidez ao esforco cortante secante de viga ideal considerando flexibilidade a
esforco cortante.
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Figura 4.61. Rigidez a flexdo secante de viga ideal desprezando o deslocamento de topo
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Na Figura 4.58, nota-se que a relacdo entre forca e deslocamento é linear inicialmente
e entdo perde a rigidez sucessivamente. A etapa linear das simulagdes se mantém até certo
valor de forca lateral adimensional, entre 40% e 60%. Pela comparacédo entre os graficos, ao
se aumentar a armadura, a etapa linear é reduzida até menor nivel de taxa de forca.

Ainda sobre a relacdo entre forca e deslocamento adimensionais, tendo em vista o
critério de Park (1989), nota-se que o ponto de escoamento em todas as simula¢fes ocorre
préximo ao pico, entre 86 e 96% da forca maxima. Nao foge ao esperado tendo em vista que o
ponto de escoamento € dado pela projecdo vertical na curva do ponto projetado da linha
secante entre a origem e o ponto de 75% da forca méaxima.

Ao examinar a Figura 4.59, que mostra a rigidez a flex&o para barras com flexibilidade
ao esforco cortante, observa-se no inicio do grafico uma queda significativa da rigidez a
flexdo e conforme o deslocamento aumenta, o grafico se mantém em queda porém com menor
intensidade. Estimada em relagéo a rigidez a flexdo da secéo bruta de concreto considerando o
maodulo de elasticidade normativo da norma brasileira ABNT NBR 6118/2014.

Na ocorréncia do ponto de escoamento, a rigidez a flexdo secante equivale de 40% a
87% da rigidez a flexdo da se¢do bruta de concreto. Ao aumentar a forca axial adimensional
ou taxa de armadura, a curva da rigidez a flexdo se aproxima mais de uma linha, indicando
comportamento mais suave. A norma estadunidense ACI 318/2019 sugere que se adote 35%
do valor indicado, que é uma estimativa bastante proxima e levemente conservadora em
relacdo aos resultados aqui apresentados, lembrando que o valor de modulo de elasticidade
também é suavemente distinto, pois aqui sdo aplicados os critérios da norma brasileira.

Quanto a rigidez ao esforco cortante, apresentado na Figura 4.60, hd grande queda
severa do valor de rigidez em comparacdo ao valor ideal da rigidez ao esfor¢o cortante da
secdo bruta de concreto, no ponto de escoamento equivale para diferentes simulacdes desde
12% a 70%. A rigidez cair tanto indica possivel fortissimo efeito ndo linear, sublinhando a
importancia de sua consideracao.

Por fim, como mostra graficamente a Figura 4.61, a barra totalmente rigida frente ao
esforco cortante apresenta rigidez a flex&o sensivelmente mais baixo do que a rigidez a flexdo
da viga que o considera, o que é esperado pois na viga flexivel ao esfor¢o cortante uma
parcela do deslocamento ocorre devido ao esfor¢o cortante. Porém, naquele caso a rigidez a
flexdo ndo foi calculada em relacdo ao deslocamento, mas em relagcdo ao giro no topo,
demonstrando a coeréncia do modelo admitido. No ponto de escoamento, a rigidez secante

corresponde de 32 a 72% da rigidez ideal da secdo bruta de concreto.
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5 CONCLUSAO

Com base nos objetivos propostos, ha resultados interessantes alcancados a se destacar
sobre modelagem de paredes estruturais em concreto armado: sobre os tipos diferentes de
modelagem aplicaveis e os parametros destes modelos.

Os modelos analisados e comparados foram de barra, casca e solido, todos
considerando ndo linearidade fisica e geométrica. Confirmou-se que a modelagem, por meio
de elementos de barra com discretizacdo da secdo por fibras, superestima a forca lateral
resistente da estrutura. Para o caso estudado neste trabalho, a solucéo deste tipo de elemento
leva a uma solugdo 18% superior ao resultado do modelo com elementos tridimensionais, por
sua vez, também acima da evidéncia experimental por margem menor. O principal motivo de
tal diferenca é que o modelo de barra considerado ndo leva em conta a interacdo entre esforco
cortante e solicitacbes normais, a qual reduz a capacidade portante da estrutura. Ainda assim,
trata-se de uma formulagéo robusta e de baixo custo computacional.

A modelagem bidimensional realizada apresentou resultados proximos dos
experimentais e a instabilidade numérica apés formacdo de platd e na fase de pos-pico.
Porém, as simulacdes apresentaram problemas na convergéncia numérica, dificultando a
obtencdo e andlise dos resultados. Além disso, a consideragdo de concreto confinado é julgada
problematica devido a ndo consideracdo dos estribos de confinamento, pois um trecho dele é
normal ao plano da parede.

Os resultados da modelagem tridimensional também se aproximaram aos
experimentais. Foi possivel considerar o confinamento do concreto pelos estribos de maneira
diretamente por uma Unica relacdo constitutiva - diferente de como foi necessério na
modelagem por barra e casca, que necessitaram uso de uma relagdo constitutiva adicional
prépria. Além disso, verificou-se boa estabilidade numérica, sendo esta abordagem adotada
para as simulac@es adicionais propostas neste trabalho e calibrada para tal.

Quanto aos materiais, verificou-se certa diversidade de modelos constitutivos uniaxiais
disponiveis e consolidados na bibliografia, além das expressbes aplicadas neste trabalho,
propostas por Chang e Mander (1994).

Sobre a relacdo constitutiva multiaxial aplicada, que é o Concrete Damaged Plasticity
CDP, os parametros utilizados para simulacdo de concreto ndo variam muito na bibliografia,
embora ndo seja consenso, com excecdo de trabalhos pontuais em que se observou uso de
pardmetros extremos. Na bibliografia abordada, se observou que o angulo de dilatacdo v é o

parametro que mais varia, aproximadamente entre 30° e 50°. Os outros parametros sao
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praticamente unanimes, a excentricidade e € assumida como 0,1, a relagdo entre resisténcia
biaxial e uniaxial (fy/f;) é 1,16, a relacdo entre os segundos invariantes dos meridianos de
tracdo e compressdo K é de dois tercos, e assumida viscosidade plastica p de 0,001.

A calibracdo do CDP neste trabalho obteve para valores dos parametros v, €, (fo/f;), Kc
e W, respectivamente, 46,4% 0,1; 1,16; 0,58 e 1le-5. Tais parametros sdo calibrados para
pilares-parede com caracteristicas geométricas, resisténcia do concreto, taxa de armadura e
forca axial adimensional condizentes com os limites abordados neste trabalho e baseiam-se
em simulagdes usando elementos finitos sdlidos para o concreto contendo as trelicas que
simulam a armadura. A adocdo de tais parametros é importante para simular a ductilidade da
parede, pois a fase de platd no grafico forca por deslocamento com pardmetros convencionais
leva a uma solucdo demasiada fragil, ndo condizente com o comportamento real. E possivel
qgue simular a armadura com elementos de trelica numa estrutura vulneravel a esforcos
cortantes, como é o caso das paredes do escopo deste trabalho, leve a desprezar o efeito pino,
que depende da rigidez transversal do elemento e € nula para trelicas.

Porém, o trecho inicial ascendente da curva forca por deslocamento se mostrou
insensivel aos parametros adotados, chegando a solucBes semelhantes independente dos
valores assumidos para os parametros do CDP.

Tomando o resultado de 64 simulagdes realizadas, foram propostas equacfes que
permitem estimar propriedades mecanicas interessantes das paredes. Tais propriedades séo a
forca e o deslocamento no ponto de escoamento, a inclinagcdo da curva forca por deslocamento
entre os pontos de 20% e 60% da forca maxima, a forca maxima resistida e o deslocamento
maximo. Os coeficientes de correlacdo obtidos sdo 6timos para as estimativas de forcas e
rigidez, porém demonstram correlacdo media para as equacdes que estimam o deslocamento.
Tais expressdes permitem pré-dimensionar pilares-parede de concreto armado quanto a
geometria, resisténcia do concreto e taxa de armadura. Outro uso possivel é a analise
estrutural usando a expressdo de estimativa de rigidez para verificagdes de estado-limite de
Servigo, visto que esta considera a fissuragdo do concreto.

Mais uma contribuicdo pratica é observavel nos resultados para a rigidez secante da
parede dividido pela rigidez da se¢do bruta de concreto. A consideracdo da rigidez secante dos
elementos para analise estrutural € um tratamento usual normativo que permite ao projetista
obter os esforcos solicitantes de uma estrutura a partir de uma analise relativamente simples,
com elementos de barra associados a propriedades elastico-lineares. Os resultados neste
trabalho mostram que a rigidez secante do ponto de escoamento varia muito conforme as

propriedades das paredes, e que a estimativa da norma ACI 318/2019 de 35% da rigidez
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secante para elementos fissurados € bastante razoavel e confirmada nos resultados, sem
considerar a flexibilidade frente ao esforgo cortante. Baseado nos resultados, é possivel
considerar a flexibilidade ao momento fletor e ao esforgo cortante utilizando rigidezes a
flexdo e ao esforco cortante de, respectivamente, 40% e 10% da rigidez secante da se¢édo
bruta, baseado nos pontos mais baixos, embora tais valores oscilem conforme a forca axial
adimensional na parede muda.

Em resumo, sdo trés as maneiras que este trabalho sugere para analisar o
comportamento da curva forca por deslocamento no topo de paredes estruturais de concreto
armado, que sdo: a calibragdo de um modelo em elementos finitos tridimensionais, as
equacdes obtidas por analise multivariada e a atribuicdo de rigidez secante a flexdo e ao

esforco cortante supondo um elemento de barra ideal.

5.1 SUGESTOES PARA PESQUISAS FUTURAS

Fica evidente a demanda por pesquisas futuras no tema, tendo em vista a sua
complexidade. Com énfase em andlise numérica, é possivel validar e calibrar simula¢ées com
base em outros critérios. Neste trabalho as comparacGes levam em conta as relagcdes entre
forca e deslocamento, porém héa diversos outros pontos cuja modelagem é indispensavel, por
exemplo, a andlise do mecanismo de falha do elemento estrutural: falha do concreto por
compressdo, do aco por tracdo, instabilidade local do elemento plano, instabilidade da
armadura longitudinal e por cisalhamento.

A modelagem ciclica também é de interesse da bibliografia e deve ser pesquisada. Em
regides vulneraveis a efeitos sismicos, utilizar modelos que consigam simular efeitos de perda
gradual de capacidade portante pode levar a boas estimativas estruturais com economia e
seguranca. Ao se utilizar elementos simplificados, devido as incertezas decorrentes das
simplificacBes, € necessario utilizar coeficientes de seguranca que oneram a construcdo.
Portanto, relacdes constitutivas calibradas para o comportamento ciclico sdo fundamentais.

A abordagem aplicada neste trabalho € o de elementos solidos para o concreto e
elementos de trelica para a armadura. E possivel que elementos de viga ou sdlidos para a
armadura consiga simular o efeito pino, e leve a parametros mais ortodoxos para a relacéo
constitutiva CDP do que os obtidos pela calibragdo deste trabalho. Tal estudo também é
importante no tema da modelagem de estruturas de concreto armado.

De carater experimental, a bibliografia predominante é apenas ciclica, e mais

resultados experimentais monotonicos possibilitam calibracdo de modelos monotdnicos, para
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entdo obter uma modelagem material unificada que atenda a solicitagbes monotonicas e
ciclicas.

Por fim, é possivel realizar estudos semelhantes ao deste trabalho, de calibracdo de
modelos, regressdo multivariada para obtencdo do comportamento das paredes e calculo da
rigidez secante para elementos ideias de barra, porém aumentando o espectro de propriedades
para incluir paredes de geometrias distintas, diferentes resisténcias para o concreto, taxas de

armadura ou forca axial adimensional.
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