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The second 2020-number of the IBRACON Structures and Materials Journal 
(Volume 13 Number 2, April 2020) is published with twelve articles. The is-
sue begins with an article on a simplified criterion to estimate second-order 
global effects in reinforced concrete buildings. The second article brings the 
analyses of the steel-concrete bond strength behavior after high-temperature 
exposure of a conventional 30-MPa concrete and 65-MPa high compressive 
strength concrete. The objective of the third article is to evaluate the influence 
of the cement type, curing period, shape, and humidity concrete specimens 
on the ultrasonic pulse velocity. The fourth article discusses the interference of 
the soil-structure interaction on small buildings reinforced concrete structures 
with deep foundations. The objective of the fifth article is the evaluation of the 
Ground Penetrating Radar (GPR) technique with a 1.2 GHz antenna in the 
determination of material thickness and discontinuities in the masonry shells 
of the Theatro Municipal do Rio de Janeiro, an early 20th-century heritage 
building, with high historical and cultural value. The sixth article discusses the 
use of geopolymer cement to repair cracks in concrete specimens, focusing 
on mechanical performance and fracture modes. The seventh article brings 
an experimental investigation on semi-rigid interior beam-column connections 
with negative bending moment continuity reinforcement. The eighth article 
presents a numerical approach for the simulation of the nonlinear structural 
behavior of composite connection between a partially encased composite 
beam and a concrete infilled steel tube column. The ninth article discusses 
the annual reliability indexes of a prestressed precast beam bridge at the ser-
viceability limit state (SLS) designed according to the Brazilian standards. In 
the tenth article, finite element models were developed to analyze the varia-
tion of temperature to fire exposure time of shallow hollow core slabs, fo-
cusing on the presence of voids in the transversal section of the slab. The 
eleventh article addresses concrete mixtures produced with aggregates from 
ceramic block waste at high temperatures, evaluating their residual mechani-
cal strength, axial compressive strength, and elastic modulus, and also their 
tendency to spalling in fire situations. An evaluation of the effects of carbon 
nanotubes sonication on mechanical properties of cement pastes is presented 
in the last article.

We acknowledge the dedication of authors and reviewers, fundamental to the 
quality of the Journal.
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Aims and Scope 
The IBRACON Structures and Materials Journal is a technical and sci-
entifical divulgation vehicle of IBRACON (Brazilian Concrete Institute). 
Each issue of the periodical has 5 to 8 papers and, possibly, a techni-
cal note and/or a technical discussion regarding a previously published 
paper. All contributions are reviewed and approved by reviewers with 
recognized scientific competence in the area.

Objectives
The IBRACON Structures and Materials Journal´s main objectives are:

• Present current developments and advances in the area of concrete  
 structures and materials;

• Make possible the better understanding of structural concrete  
 behavior, supplying subsidies for a continuous interaction among  
 researchers, producers and users;

• Stimulate the development of scientific and technological research  
 in the areas of concrete structures and materials, through papers  
 peer-reviewed by a qualified Editorial Board;

• Promote the interaction among researchers, constructors and users  
 of concrete structures and materials and the development of Civil  
 Construction;

• Provide a vehicle of communication of high technical level for  
 researchers and designers in the areas of concrete structures  
 and materials.
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mats, are detailed on IBRACON’s WebSite (www.ibracon.org.br). The 
papers and the technical notes are revised by at least three reviewers 
indicated by the editors. The discussions and replies are accepted for 
publication after a revision by the editors and at least one member of 
the Editorial Board. In case of disagreement between the reviewer and 
the authors, the contribution will be sent to a specialist in the area, not 
necessarily linked to the Editorial Board. 

Contribution Types
The periodical will publish original papers, short technical notes and 
paper discussions. Announcements of conferences and meetings, in-
formation about book reviews, events and contributions related to the 
area will also be available in the periodical’s WebSite. All contributions 
will be revised and only published after the Editorial and Reviewers 
Boards approve the paper. Restrictions of content and space (size) 
are imposed to the papers. The contributions will be accepted for re-
view in Portuguese, Spanish or English. The abstracts are presented 
in Portuguese or Spanish, and in English, independently of the lan-
guage in which the paper is written. After the review process, papers 
originally written in Portuguese or Spanish should be translated into 
English, which is the official language of the IBRACON Structures and 
Materials Journal. Optionally, papers are also published in Portuguese 
or Spanish.  

Original papers will be accepted as long as they are in accordance with 
the objectives of the periodical and present quality of information and 
presentation. The instructions to submit a paper are detailed in the tem-
plate (available on IBRACON’s WebSite).

The length of the papers must not exceed 20 pages.

A technical note is a brief manuscript. It may present a new feature of 
research, development or technological application in the areas of Con-
crete Structures and Materials, and Civil Construction. This is an oppor-
tunity to be used by industries, companies, universities, institutions of 
research, researchers and professionals willing to promote their works 

and products under development. The instructions to submit a technical 
note are detailed on IBRACON’s WebSite.

A discussion is received no later than 3 months after the publication of 
the paper or technical note. The instructions to submit a discussion are 
detailed on IBRACON’s WebSite. The discussion must be limited to the 
topic addressed in the published paper and must not be offensive. The 
right of reply is guaranteed to the Authors. The discussions and the re-
plies are published in the subsequent issues of the periodical.

Internet Access
IBRACON Structural Journal Page in http://www.ibracon.org.br 

Subscription rate
All IBRACON members have free access to the periodical contents 
through the Internet. Non-members have limited access to the pub-
lished material, but are able to purchase isolated issues through the In-
ternet. The financial resources for the periodical´s support are provided 
by IBRACON and by research funding agencies. The periodical will not 
receive any type of private advertisement that can jeopardize the cred-
ibility of the publication.

Photocopying
Photocopying in Brazil. Brazilian Copyright Law is applicable to users in 
Brazil. IBRACON holds the copyright of contributions in the journal un-
less stated otherwise at the bottom of the first page of any contribution. 
Where IBRACON holds the copyright, authorization to photocopy items 
for internal or personal use, or the internal or personal use of specific 
clients, is granted for libraries and other users registered at IBRACON.

Copyright
All rights, including translation, reserved. Under the Brazilian Copyright 
Law No. 9610 of 19th February, 1998, apart from any fair dealing for 
the purpose of research or private study, or criticism or review, no part 
of this publication may be reproduced, stored in a retrieval system, or 
transmitted in any form or by any means, electronic, mechanical, photo-
copying, recording or otherwise, without the prior written permission of 
IBRACON. Requests should be directed to IBRACON:

IBRACON 
Av. Queiroz Filho, 1700 – sala 407/408 – Torre D 
Villa Lobos Office Park 
05319-000 – Vila Hamburguesa 
São Paulo – SP 
Phone: +55 (11) 3735-0202 
E-mail: arlene@ibracon.org.br.

Disclaimer
Papers and other contributions and the statements made or opinions 
expressed therein are published on the understanding that the authors 
of the contribution are the only responsible for the opinions expressed in 
them and that their publication does not necessarily reflect the support 
of IBRACON or the journal.
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Objetivos e Escopo
A Revista IBRACON de Estruturas e Materiais é um veículo de divulga-
ção técnica e científica do IBRACON (Instituto Brasileiro do Concreto). 
Cada número do periódico tem 5 a 8 artigos e, possivelmente, uma nota 
técnica e/ou uma discussão técnica sobre um artigo publicado anterior-
mente. Todas as contribuições são revistas e aprovadas por revisores 
com competência científica reconhecida na área.

Objetivos
Os objetivos principais da Revista IBRACON de Estruturas e Mate-
riais são:

• Apresentar desenvolvimentos e avanços atuais na área de estruturas

 e materiais de concreto;

• Possibilitar o melhor entendimento do comportamento do concreto  
 estrutural, fornecendo subsídios para uma interação contribua entre  
 pesquisadores, produtores e usuários;

• Estimular o desenvolvimento de pesquisa científica e tecnológica  
 nas áreas de estruturas de concreto e materiais, através de artigos  
 revisados por um corpo de revisores qualificado;

• Promover a interação entre pesquisadores, construtores e usuários de 
 estruturas e materiais de concreto, e o desenvolvimento da  
 Construção Civil;

• Prover um veículo de comunicação de alto nível técnico para  
 pesquisadores e projetistas nas áreas de estruturas de concreto  
 e materiais.

Submissão de Contribuições
O procedimento para submeter e revisar as contribuições, assim 
como os formatos, estão detalhados na página Internet do IBRACON  
(www.ibracon.org.br). Os artigos e as notas técnicas são revisadas por, 
no mínimo, três revisores indicados pelos editores. As discussões e 
réplicas são aceitas para publicação após uma revisão pelo editores 
e no mínimo um membro do Corpo Editorial. No caso de desacordo 
entre revisor e autores, a contribuição será enviada a um especialista 
na área, não necessariamente do Corpo Editorial.

Tipos de Contribuição
O periódico publicará artigos originais, notas técnicas curtas e dis-
cussões sobre artigos. Anúncios de congressos e reuniões, informa-
ção sobre revisão de livros e contribuições relacionadas à área se-
rão também disponibilizadas na página Internet da revista. Todas as 
contribuições serão revisadas e publicadas apenas após a aprovação 
dos revisores e do Corpo Editorial. Restrições de conteúdo e espaço 
(tamanho) são impostas aos artigos. As contribuições serão aceitas 
para revisão em português, espanhol ou inglês. Os resumos serão  
apresentados em português ou espanhol, e em inglês, independen-
temente do idioma em que o artigo for escrito. Após o processo de 
revisão, artigos originalmente escritos em português ou espanhol de-
verão ser traduzidos para inglês, que é o idioma oficial da Revista 
IBRACON de Estruturas e Materiais. Opcionalmente, os artigos são 
também publicados em português ou espanhol.

Artigos originais serão aceitos desde que estejam de acordo com os 
objetivos da revista e apresentam qualidade de informação e apresen-
tação. As instruções para submeter um artigo estão detalhadas em um 
gabarito (disponível no sítio do IBRACON). 

A extensão dos artigos não deve exceder 20 páginas.

Um nota técnica é um manuscrito curto. Deve apresentar uma nova linha  
de pesquisa, desenvolvimento ou aplicação tecnológica nas áreas de 
Estruturas de Concreto e Materiais, e Construção Civil. Esta é uma opor-
tunidade a ser utilizada por indústrias, empresas, universidades, institui-

ções de pesquisa, pesquisadores e profissionais que desejem promover 
seus trabalhos e produtos em desenvolvimento. As instruções para sub-
missão estão detalhadas na página de Internet do IBRACON.

Uma discussão é recebida não mais de 3 meses após a publicação 
do artigo ou nota técnica. As instruções para submeter uma discussão 
estão detalhadas na página de Internet do IBRACON. A discussão deve 
se limitar ao tópico abordado no artigo publicado e não pode ser ofen-
sivo. O direito de resposta é garantido aos autores. As discussões e 
réplicas são publicadas nos números subseqüentes da revista.

Acesso via Internet 
Página da Revista IBRACON de Estruturas e Materiais em  
http://www.ibracon.org.br 

Assinatura
Todos os associados do IBRACON têm livre acesso ao conteúdo do 
periódico através da Internet. Não associados têm acesso limitado ao 
material publicado, mas podem adquirir números isolados pela Inter-
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e por agências de financiamento à pesquisa. A revista não receberá 
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da publicação.
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tema de busca, ou transmitida em qualquer forma ou por qualquer meio 
eletrônico, mecânico, fotocópia, gravação ou outros, sem a autorização 
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Aviso Legal
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1. Introduction

NBR 6118 [1] allows that second global effects may be estimated 
in a simplified way by the instability parameter α and the γz coef-
ficient. The instability parameter α is obtained from the solution 
of an ordinary differential equation using Bessel’s functions [2]. 
However, this parameter can only be used to verify the necessity 
to take into account second global effects. On the other hand, the 
coefficient γz was originally obtained from a geometric progression 
considering that the convergence is obtained with several steps 
[3]. Therefore, with the γz coefficient it is possible to estimate the 
second order global effects using only a first order analysis. Never-
theless, NBR 6118 [1] requires that 1.10 < γz  ≤ 1.30 for the second 
order global effects be estimated satisfactorily by increasing the 
horizontal actions by 0.95 γz  in a new first order analysis. In the 
light of the foregoing, this paper presents an alternative form to 
quantify the second order global effects, also in a simplified way, 
by using a procedure based on the Galerkin’s Method in its ap-
proach by Weighted Residuals. The proposed parameter has an 
analogous applicability to γz coefficient i.e. the second order global 
effects can be estimated through a first order analysis by increas-
ing the horizontal forces.

2. Galerkin’s method by weighted residuals 

2.1 Simplified strong form

For the sake of simplicity, consider that a building can be repre-
sented by a vertical bar of length L with axial p and transversal 
q distributed loads, as illustrated in Figure 1. Assuming the axial 
stiffness of the bar (AE) is high, the axial displacement field can be 
described by equation (1).

(1)

On other hand, it is proposed that the field of bending moments 
along the bar must consider second order effects [4]:

(2)

where, EI is the flexural stiffness of the bar and v (x) is the transver-
sal displacements field. Since d2 M ⁄ dx2 = –q, then:

(3)

In order to avoid the use of an iterative incremental procedure, 
given its low viability in simplified design procedures, a direct sim-
plification of equation (3) is proposed by eliminating the terms that 
depend on v (x) or its derivatives more than one time, obtaining the 
equation (4).

(4)

Note that, this simplification results in loss of accuracy in the 
equation that governs the problem (4), because many of the 
terms that quantify the second order global effects have been 
excluded. However, a correction factor is introduced in the 
proposed parameter to compensate the eliminated terms (see 
section 3).

2.2 Weak form

The weak form of the problem is obtained using the equation (4) to 
define the residual function R(x), which must be minimised along 
the problem domain:

(5)

where v(x) obeys the boundary conditions of the problem and 
e ω(x) must be continuous and homogeneous in the essential 
boundary conditions [5].
The field of transversal displacements, in index notation, is ap-
proximated by:

(6)

where αi are the constants to be determined, ϕi (x) are the adopted 
functions and n is the number of approximation terms of v(x).
The Galerkin’s method for residual weighted proposes the adop-
tion of the weight function given in (7).

(7)

Being βj the constants of the function ω(x).
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By substituting (6) and (7) in (5), for any βj, the following matrix 
relation is obtained:

(8)

3. Proposed simplified criterion (ζg)

Since the γz coefficient was deduced as the direct ratio between 
the second order effects and the first order effects (moments), this 
paper proposes a similar coefficient i.e.:

(9)

where ζg is the coefficient proposed in this paper, M1 is the first 
order moment, given in Figure 1, M2 is the second order moment 
and κ is a dimensionless parameter introduced to compensate 
the eliminated terms of the equation (3) and, therefore, to ap-
proximate the results of the displacements of the structure with 
the reference results.
To solve equation (4), a complete fourth degree polynomial  
approximation was used and M2 was obtained from the solution 
of the field of transversal displacements together with the relation  
M = – EId2 v(x) ⁄ dx2, given by equation (10).

(10)

For the application of equation (10) in any frame, L is the total 
height of the building, p is the sum of all vertical loads distributed 
along the height L and EI is the equivalent stiffness of the frame.

4. Results and discussions

Twenty-one planar frames with bracing system composed by the 
association between planar frames and shear-wall were analysed 

Figure 2
Model of planar frame 1 (a) and model of planar frame 2 (b)

a b

Table 1
Resume of planar frames analyzed

Planar frame Model L 
[m]

Shear wall (b 
× h)

1 1 48 4.00 × 0.20
2 2 24 1.50 × 0.25
3 2 30 1.50 × 0.25
4 1 54 4.00 × 0.20
5 1 51 4.00 × 0.20
6 2 36 2.00 × 0.25
7 2 42 2.00 × 0.25
8 1 66 4.00 × 0.20
9 1 75 4.00 × 0.20

10 1 81 4.00 × 0.20
11 1 78 4.00 × 0.20
12 1 84 4.00 × 0.20
13 2 39 2.00 × 0.25
14 1 69 4.00 × 0.20
15 1 78 4.00 × 0.25
16 1 81 4.00 × 0.25
17 1 84 4.00 × 0.25
18 1 81 4.00 × 0.29
19 1 84 4.00 × 0.30
20 1 87 4.00 × 0.30
21 1 78 4.00 × 0.23
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in this paper (Figure 2). In such examples, the obtained results 
with the proposed ζg coefficient are compared to the ones ob-
tained with γz coefficient [1] and with first and second order anal-
yses. The planar frames were simulated in MASTAN2 software 
by using the prediction-correction algorithm [6]. The effects of 
reinforced concrete physical nonlinearity were considered in a 
simplified way, according to item 15.7.3 of NBR 6118 [1].
Note that for the analysed frames the value of κ was ad-
opted to ensure that the horizontal displacements ob-
tained with ζg are quite close to the second order displace-
ment results of the structure. Thus, Table 1 brings brief 
information of all analysed planar frames, where the height 
of each story (Lp) is 3 m and the horizontal loads were cal-
culated based on NBR 6123 [7], for a basic velocity of  
40 m/s and with the following coefficients:

(11)

where z is the height of analysed story.
Figure 3 shows the results of horizontal displacements per story for 
the analysed frames.
From Figure 3 were selected the κ coefficients that best fit the 
curve of the second order analysis and then it was possible to ob-
tain the Table 2, showing the relation between γz, M2 / M1 and κ.
Nonlinear correlation analyses between the ratio M2 / M1 and κ were 
performed based on Table 2 by using the Past! software [8]. There-
fore, the equation that presents the best adjustment is given in (12).

(12)

Figure 4 shows the adjust of the equation (12) with 95% confi-
dence interval performed in the Past! software based on values of 
M2 / M1 and κ from Table 2.
It is noteworthy that part of the examples solved by the proposed 
criterion (ζg) reached values of γz higher than 1.30, which is the up-
per limit given on NBR 6118 [1]. The average relative error for the 
horizontal displacement using the proposed parameter, in relation 
to second order analysis, was considered satisfactory, because it 
is equal to 1.98%, while the same error using the γz coefficient  
is –8.15% considering all frames and –6.93% considering only the 
frames with γz ≤ 1.30.
Furthermore, in order to verify the quality of the proposed nonlinear 
adjust (12), the Nash-Sutcliffe coefficient [9] was chosen, given by 
equation (13).

(13)

Where  is the predicted coefficient by equation (12),  is the 
observed coefficient and   is the average of the observed 
coefficients. According to [9], the Nash-Sutcliffe coefficient deter-
mines the magnitude of the residual variance in relation to the ob-
served data variance, assuming values in the range –∞ < NSE ≤ 1. 
The unitary value means a perfect fit of the model. An efficiency  
NSE = 0 means that the predictions of equation (12) are as ac-
curate as the average of the observed data and NSE < 0 indicates 
that the average of the observed data is a better prediction than 
equation (12). The Table 2 shows the calculation of the NSE, ob-
taining an efficiency equal to 0.997.

5. Conclusions

This paper proposes a new simplified method for the analysis of 
the second order global effects in reinforced concrete structures 
through the analysis of planar frames combined with shear-wall. 
For the analysed examples, it was possible to observe that the 
results in structural displacements were more accurate than the 

Table 2
Resume of γz, M2/M1, κ and calculation of NSE

Planar 
frame γz M2/M1 κo κp

1 1.12 1.48 0.78 0.77
2 1.19 1.67 0.73 0.71
3 1.32 2.67 0.53 0.52
4 1.15 1.71 0.69 0.70
5 1.13 1.58 0.72 0.74
6 1.29 2.49 0.55 0.54
7 1.46 6.46 0.24 0.24
8 1.24 1.96 0.65 0.64
9 1.33 2.81 0.50 0.50

10 1.41 4.20 0.36 0.36
11 1.37 3.34 0.43 0.43
12 1.45 5.75 0.27 0.27
13 1.36 3.40 0.43 0.43
14 1.26 2.16 0.59 0.60
15 1.33 2.96 0.48 0.48
16 1.37 3.58 0.41 0.41
17 1.41 4.62 0.33 0.33
18 1.35 3.26 0.44 0.44
19 1.38 3.95 0.37 0.38
20 1.42 5.26 0.29 0.29
21 1.35 3.10 0.46 0.46

NSE 0.997

Figure 4
Adjustment between M2/M1 and κ with confidence 
interval of 95%
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ones recommended by NBR 6118 [1], being possible to obtain an 
analytical equation for the parameter ζg with optimal quality, ac-
cording to the Nash-Sutcliffe coefficient [9].
It is recommended that in future papers the application of the pro-
posed procedure in this paper for more planar frames combined 
with shear-wall, as well as structures whose bracing system con-
sists only by planar frames. Notwithstanding, studies in three-di-
mensional models are also necessary to evaluate the accuracy of 
the proposed procedure.
Finally, if properly tested, this procedure may be applied to other 
types of structures, such as steel and masonry buildings.
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1. Introdução

A NBR 6118 [1] permite que os efeitos globais de segunda or-
dem sejam estimados de modo simplificado por meio do pa-
râmetro de instabilidade α e do coeficiente γz. O parâmetro de 
instabilidade α advém da solução de uma equação diferencial 
ordinária utilizando-se as fórmulas de Bessel [2]. Entretanto, 
este parâmetro só pode ser utilizado para verificar a necessi-
dade de consideração dos efeitos globais de segunda ordem. 
Por outro lado, o coeficiente γz foi originalmente obtido a partir 
de uma progressão geométrica considerando-se que a con-
vergência é alcançada com um grande número de passos [3]. 
Desta forma, com o coeficiente γz é possível inferir os efeitos 
globais de segunda ordem utilizando-se apenas uma análise de 
primeira ordem. Ainda assim, de acordo com a NBR 6118 [1], 
necessita-se que 1,10 < γz ≤ 1,30 para que os efeitos globais 
de segunda ordem possam ser estimados de modo satisfatório 
simplesmente majorando-se as ações horizontais por 0,95 γz e 
realizando uma nova análise de primeira ordem. Diante do ex-
posto, neste trabalho é apresentada uma forma alternativa de se 
quantificar os efeitos globais de segunda ordem, ainda de modo 
simplificado, utilizando-se um procedimento baseado no Método 
de Galerkin em sua abordagem por Resíduos Ponderados. O 
parâmetro proposto tem aplicabilidade análoga ao coeficiente γz, 
ou seja, os efeitos globais de segunda ordem podem ser estima-
dos por meio de uma análise de primeira ordem, majorando-se 
as ações horizontais atuantes na estrutura.

2. Método de Galerkin via  
 resíduos ponderados

2.1 Forma forte simplificada

Considere-se, por questões de simplicidade, que um edifício 
possa ser representado por uma barra vertical de comprimento 
L e com carregamento distribuído axial p e transversal q, con-
forme ilustrado pela Figura 1. Assumindo-se que a rigidez axial 
da barra (AE) é elevada, o campo de deslocamentos axiais u(x) 
pode ser descrito pela equação (1).

(1)

Por outro lado, propõe-se que o campo de momentos fletores 
ao longo da barra seja dado de modo a considerar os efeitos de 
segunda ordem [4]:

(2)

em que EI é a rigidez à flexão da barra e v(x) é o campo de des-
locamentos transversais. Uma vez que d2 M ⁄ dx2 = –q, tem-se:

(3)

A fim de evitar o uso de um procedimento incremental-iterativo, 
visto sua pouca viabilidade em procedimentos simplificados de 
projeto, propõe-se uma simplificação direta da equação (3) eli-
minando-se os termos que dependem de v(x) ou suas derivadas 
mais de uma vez, obtendo, assim, a equação (4).

(4)

Nota-se que esta simplificação resulta em perda de precisão na 
equação que governa o problema (4), pois muitos dos termos 
que quantificam os efeitos de segunda ordem foram excluídos. 
Todavia, introduz-se um fator de correção no parâmetro propos-
to, de modo a compensar os termos eliminados (vide seção 3).

2.2 Forma fraca

A forma fraca do problema é obtida utilizando a equação (4) 
para se definir a função resíduo R(x), que deve ser minimizada 
ao longo do domínio do problema:

(5)

em que v(x) obedece às condições de contorno do problema e 
ω(x) deve ser contínua e homogênea nas condições de contor-
no essenciais [5].
O campo de deslocamentos transversais, em notação indicial, 
é aproximado por:

(6)

em que αi são as constantes a serem determinadas, ϕi (x) são as 
funções adotadas e n é o número de termos da aproximação de v(x).
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O Método de Galerkin, para Resíduos Ponderados, propõe a 
adoção da função peso dada em (7).

(7)

Sendo βj as constantes da função ω(x).
Substituindo-se (6) e (7) em (5), para quaisquer βj, tem-se a 
seguinte relação matricial:

(8)

3. Proposta de critério simplificado (ζg)

Uma vez que o coeficiente γz foi deduzido como a razão direta 
entre os efeitos (momentos) de segunda e de primeira ordem, 
neste trabalho propõe-se um coeficiente similar, ou seja:

(9)

em que ζg é o coeficiente proposto neste trabalho, M1 é o momento 
de primeira ordem para a simplificação dos pórticos em barras ver-
ticais, dada na Figura 1, M2 é o momento de segunda ordem e κ é 
um parâmetro adimensional introduzido para compensar os termos 
eliminados da equação (3) e, portanto, aproximar os resultados de 
deslocamento da estrutura com os adotados como referência.
Para a equação (4) ser resolvida foi utilizada uma aproxima-
ção polinomial completa de quarto grau e, a partir da solução 
do campo de deslocamentos transversais junto com a relação  
M = – EId2 v(x) ⁄ dx2, obteve-se M2, dado pela equação (10).

(10)

Para a aplicação da equação (10) em um pórtico qualquer,  
tem-se que L é a altura total da edificação, p é a soma de todas 
as cargas verticais distribuídas ao longo da altura L e EI é a 
rigidez equivalente do pórtico.

4. Resultados e discussões

Foram avaliados 21 pórticos com sistema de contraventamento 
composto pela associação entre pórticos e pilar-parede (Figura 2). 
Nestes exemplos, os resultados obtidos com o coeficiente propos-
to ζg são comparados às respostas obtidas com o coeficiente γz [1] 
e com as análises de primeira e de segunda ordem. Os pórticos 
foram simulados por meio do programa computacional MASTAN2 
utilizando-se um algoritmo de predição-correção [6]. Os efeitos de 
não linearidade física do concreto armado foram considerados de 

Figura 2
Modelo de pórtico 1 (a) e modelo de pórtico 2 (b)

a b

Tabela 1
Resumo dos pórticos analisados

Pórtico Modelo L 
[m]

Pilar parede 
(b × h)

1 1 48 4,00 × 0,20
2 2 24 1,50 × 0,25
3 2 30 1,50 × 0,25
4 1 54 4,00 × 0,20
5 1 51 4,00 × 0,20
6 2 36 2,00 × 0,25
7 2 42 2,00 × 0,25
8 1 66 4,00 × 0,20
9 1 75 4,00 × 0,20

10 1 81 4,00 × 0,20
11 1 78 4,00 × 0,20
12 1 84 4,00 × 0,20
13 2 39 2,00 × 0,25
14 1 69 4,00 × 0,20
15 1 78 4,00 × 0,25
16 1 81 4,00 × 0,25
17 1 84 4,00 × 0,25
18 1 81 4,00 × 0,29
19 1 84 4,00 × 0,30
20 1 87 4,00 × 0,30
21 1 78 4,00 × 0,23
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Resultados dos pórticos analisados
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forma simplificada, de acordo com o item 15.7.3 da NBR 6118 [1].
Nota-se que para cada pórtico analisado o valor de κ foi adota-
do de modo a garantir que os deslocamentos horizontais obtidos 
com ζg se aproximassem dos resultados de deslocamento da 
estrutura pela análise de segunda ordem. Assim, a Tabela 1 traz 
um resumo de todos os pórticos analisados, onde a altura de 
cada pavimento (Lp) foi adotada igual a 3 m e os carregamentos 
horizontais foram calculados com base na NBR 6123 [7] para 
velocidade básica de 40 m/s e com os seguintes coeficientes:

(11)

em que z é a altura do pavimento analisado.
A Figura 3 apresenta os resultados de deslocamentos horizon-
tais por pavimento para todas as análises realizadas em todos 
os pórticos.
A partir da Figura 3 foram selecionados os coeficientes κ que 
melhor se ajustassem a curva da análise de segunda ordem e 
foi possível obter a Tabela 2, apresentando um resumo da rela-
ção entre γz, M2 / M1 e κ.
Com base na Tabela 2 e com o auxílio do programa computacio-
nal Past! [8], foram realizadas análises de correlação não linear 
entre a razão M2 / M1 e κ. Nessa análise, a equação que obteve 
melhor ajuste aos pontos é dada em (12).

(12)

A Figura 4 traz a representação do ajuste da equação (12) com 
intervalo de confiança de 95% realizado no Past! com base nos 
pontos de M2 / M1 e κ da Tabela 2.
Ressalta-se que parte dos exemplos resolvidos pelo critério pro-
posto, dado pelo ζg, obtiveram valores de γz superiores a 1,30, 
limite dado na NBR 6118 [1]. O valor de erro relativo médio para 
o deslocamento horizontal utilizando o parâmetro proposto, em 
relação à análise de segunda ordem, foi considerado satisfató-
rio, pois é igual a 1,98%; enquanto que o mesmo erro utilizando 
o γz é de –8,15% ao se considerar todos os pórticos e –6,93% 
considerando apenas os pórticos que apresentam γz ≤ 1,30.
Além disso, com o intuito de verificar a qualidade do ajuste da 
equação (12), e por se tratar de um modelo não linear, optou-se 
por utilizar o coeficiente de eficiência de Nash-Sutcliffe [9] para 
esta verificação, dado pela equação (13).

(13)

Em que  é o coeficiente previsto pela equação (12),  é o 
coeficiente observado (adotado) e    é a média dos coefi-
cientes observados. Conforme [9], o coeficiente de eficiência de 
Nash-Sutcliffe determina a magnitude da variância residual em 
relação à variância dos dados observados, assumindo valores 
no intervalo –∞ < NSE ≤ 1. O valor unitário significa um ajuste 
perfeito do modelo, ou seja, da equação (12), aos dados obser-
vados. Uma eficiência NSE = 0 significa que as previsões da 
equação (12) são tão precisas quanto a média dos dados obser-
vados, e NSE < 0 indica que a média dos dados observados é 
um previsor melhor do que a equação (12). A Tabela 2 apresenta 
o cálculo do NSE, sendo obtida uma eficiência igual a 0,997.

5. Conclusões

O presente trabalho propõe um novo método simplificado para a 
análise dos efeitos de segunda ordem de estruturas de concreto 
armado através da análise de pórticos planos combinados a pilar-
-parede. Para os exemplos analisados foi possível observar que 
os resultados em deslocamento da estrutura se apresentaram  

Figura 4
Ajuste entre M2/M1 e κ com intervalo de confiança 
de 95%

Tabela 2
Resumo de γz, M2/M1, κ e cálculo do NSE

Pórtico γz M2/M1
κo κp

1 1,12 1,48 0,78 0,77
2 1,19 1,67 0,73 0,71
3 1,32 2,67 0,53 0,52
4 1,15 1,71 0,69 0,70
5 1,13 1,58 0,72 0,74
6 1,29 2,49 0,55 0,54
7 1,46 6,46 0,24 0,24
8 1,24 1,96 0,65 0,64
9 1,33 2,81 0,50 0,50

10 1,41 4,20 0,36 0,36
11 1,37 3,34 0,43 0,43
12 1,45 5,75 0,27 0,27
13 1,36 3,40 0,43 0,43
14 1,26 2,16 0,59 0,60
15 1,33 2,96 0,48 0,48
16 1,37 3,58 0,41 0,41
17 1,41 4,62 0,33 0,33
18 1,35 3,26 0,44 0,44
19 1,38 3,95 0,37 0,38
20 1,42 5,26 0,29 0,29
21 1,35 3,10 0,46 0,46

NSE 0,997
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mais precisos do que os recomendados pela NBR 6118 [1], sendo 
possível obter uma equação analítica para o parâmetro ζg e com 
qualidade do ajuste considerada ótima, de acordo com o coeficien-
te de eficiência de Nash-Sutcliffe [9].
Recomenda-se que em trabalhos futuros se avalie a aplicação 
do procedimento proposto neste trabalho em mais pórticos pla-
nos combinados a pilar-parede, bem como a estruturas cujo sis-
tema de contraventamento é constituído apenas por pórticos. 
Ainda, estudos em modelos tridimensionais também são neces-
sários para se avaliar a acurácia do procedimento proposto.
Finalmente, se devidamente testado, este procedimento pode 
ser aplicado para outros tipos de edifícios, como os de aço e de 
alvenaria estrutural.
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Abstract 

Resumo

High temperatures can affect the macro and micro structural properties of reinforced concrete. This work aimed to analyze the bond strength behavior 
after high temperature exposure of two classes of concrete, the conventional 30 MPa and the high compressive strength 65 MPa concrete. The pull-
out test proposed by RILEM CEB / FIP RC6 (1983) was used for the evaluation of the compressive strength and modulus of elasticity. The influence 
of temperature on the physical-mechanical properties of concrete samples under a simulated fire situation was also studied for the evaluation of the 
resistant capacity in a post-fire situation. In addition to the analysis at 28 days, samples of the 30 MPa (group I) and 65 MPa (group II) classes were 
also investigated at 90 days exposed to room (23 °C), 400 °C and 800 °C temperatures. The bond strength curve was similar to that of compressive 
strength, where, at 400 °C, there was no statistical difference regarding room temperature and, at 800 °C, there was significant loss of strength in all 
cases. At 90 days age there was a loss of bond strength of 51 and 40 % for groups I and II, respectively. At 800°C the reductions were above 50 % 
in compressive strength and above 80 % in the modulus of elasticity, for both groups. These results show the structural impairment under high tem-
perature. Comparing the test 28 and 90 days ages, there was no significant influence of age on the bond and compressive strength of the concretes.

Keywords: steel-concrete bond, reinforced concrete, Pullout test, high temperature.

O concreto armado é um material compósito formado pela interação entre o concreto e o aço e deve suas boas características à aderência en-
tre eles, onde o concreto absorve os esforços de compressão e o aço os de tração, majoritariamente. Este trabalho tem por objetivo analisar o 
comportamento da tensão de aderência de duas classes de concreto após a exposição a diferentes níveis de temperatura. Utilizou-se o ensaio 
de arrancamento direto (Pull out test) proposto pela RILEM CEB/FIP RC6:1983 e também avaliou-se o comportamento da resistência à compres-
são e do módulo de elasticidade. Foram ensaiados, aos 28 e aos 90 dias de idade, corpos de prova em concreto de classes 30 MPa e 65 MPa, 
expostos às temperaturas ambiente (23°C), 400ºC e 800ºC. A curva do comportamento da aderência foi semelhante à de compressão, em que, 
aos 400°C, estatisticamente, não houve variação significativa em relação à temperatura ambiente e, aos 800°C, perda expressiva de resistência 
em todos os casos, chegando a 57,09% de redução na resistência à compressão e 40,05% na resistência de aderência.

Palavras-chave: aderência aço-concreto, concreto armado, Pull Out Test, altas temperaturas.
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1. Introduction

The combined use of steel and concrete for structural purposes 
increases the tensile strength, therefore increasing the load capac-
ity. The bond between steel and concrete is extremely important in 
crack control. The Brazilian standard ABNT [1] refers to reinforced 
concrete elements as ‘those in which their structural behavior is 
related to the bond between concrete and reinforcement, and do 
not have initial reinforcement elongation before the bond.’
Tavares et al [2] express that the bond is the factor that enables 
the reinforcement anchorage in concrete and helps to prevent the 
slide of these reinforcements in the segments between the cracks, 
reducing their effects. Araújo [3] states that because concrete 
shows low tensile strength, the component cracks in the tensile 
zone of the structural element, therefore, the tensile stresses are 
absorbed by the reinforcement, preventing the immediate collapse 
of the structures.
A structural element with a larger number of cracks but with small-
er individual opening allows better protection of the reinforcement 
and the greater the bond, the greater the probability of obtaining 
this result. [4]
Some researchers, including Araújo [3], state that the bond stress 
varies throughout the component, however, for design purposes; it 
is considered an average value. Castro [4] asserts that knowledge 
on bond behavior is essential for the correct sizing of anchorages 
and joints, calculation of displacements considering the contribu-
tion of the tensioned concrete, control of cracks and, therefore, 
minimum reinforcement.
According to Araújo [3] and Negrão and Pimentel [5], several fac-
tors influence the behavior of steel-concrete bond, such as: the 
type of bar rib configuration, the diameter of the bar and the state 
of its surface, the disposition at the time of casting the concrete, 
the water-cement ratio, the mechanical strength of the concrete, 
density, the age of rupture, among others.
In lower strength concretes, compressive strength is an important 
factor, since the pullout of the steel bar will be due to the crushing 
of the concrete part in front of the rib. The compressive strength 
can withstand the concentrated diagonal stresses generated on 
the steel ribs. Caetano [6] states that with the increase of concrete 
strength, the bond is favored; however, confinement techniques 
should be employed to control their tendency to break in a fragile 
way, as in premature splitting.
Splittings, common in high strength concrete, occur when the cir-
cumferential tensile stresses reach or exceed the concrete tensile 
strength. Bond on the steel-concrete interface can occur by three 
mechanisms: surface adhesion, friction and a dominant portion of 
mechanical adhesion. However, as mentioned by Oliveira and Ja-
cintho [7], this division is solely didactic, and it is not possible to 
determine each component separately, due to the complexity of 
the phenomena involved.
When a fire strikes a building, the building can suffer considerable 
structural damage. Moreover, in the case of concrete, both cement 
and aggregates are made of elements that to a lesser or greater 
degree change or decompose on exposure to heat. In these situ-
ations, the reinforced concrete structure is reduced in capacity, 
however, for safety reasons, it must have a minimum resistance 
so that the site can be evacuated and the flames extinguished [8].

Under high temperatures, there are fewer researches on the be-
havior of the bond between steel and concrete. Therefore, few 
studies report the mechanical properties of concrete under fire. 
The bond behavior at high temperatures has been analyzed with 
pullout tests.
As concrete exposed to high temperature deteriorates, the friction 
grip mechanism is weakened and consequently the peel strength 
of the steel bar decreases. Since tensile strength and compres-
sive strength are very important parameters in the analysis of bond 
behavior and since friction is influenced by tensile strength, with 
decreasing strength, that mechanism is reduced. The mechani-
cal grip is due to the protrusions that ribbed reinforcements have. 
Adhesive forces are associated with concentrated compressive 
forces that appear perpendicular to the rib faces when the bar is 
pulled and tends to slide.
Ergün et al [9] comment that it is very difficult to quantify the re-
lationship between the increase and decrease of temperature in 
the bond stress, as it depends on several parameters. The au-
thors report that the studies about the bond between steel and 
concrete at high temperatures by Morely and Royles [10], Haddad 
and Shannis [11], Haddad et al. [12] and Bingol and Gul [13] report 
that there was a considerable loss of bond strength when the tem-
perature increased. The results of these studies showed that the 
bond strength was changed between 30 and 70 % according to 
the parameters examined, such as concrete and steel properties, 
diameter and heating and cooling regime, etc., when subjected to 
500 ºC for 90 days.
According to Silva [14] and Lima [15], at high temperature, the 
concrete undergoes chemical and physical changes in which de-
hydration of the cement paste and volumetric variations in the ag-
gregates occur, causing cracking. Leonhardt and Mönnig [16] state 
that bond stresses can prevent spalling, preventing the loss of the 
covering. Fletcher et al [17] point out that some of these changes 
are reversible after cooling, but others are not and can significant-
ly weaken the concrete structure after a fire. If the temperature 
reaches 400 °C the calcium hydroxide in the cement will begin to 
dehydrate, generating more water vapor and also bringing a sig-
nificant reduction in material strength. Quartz-based aggregates 
increase in volume at about 575 °C due to a transformation of the 
material and at 800 °C they are decomposed.
Studying the effects of temperature on different concrete groups, 
Poloju et al [18] showed that the loss on strength is greater with tem-
perature increase in the groups with higher compressive strength. In 
the tests at 400 ºC, the class 20 MPa concrete had 12 % loss, the 
class 40 MPa 26.9% loss and the class 60 MPa concrete a 30.6 % 
loss in compressive strength. Above 600 ºC this difference was less 
significant. In situations where variations in temperature occur, such 
as fires, steel heats faster than concrete due to its higher thermal 
conductivity, so it undergoes greater expansion.
Caetano [6] in his research observed that exposure to high tem-
peratures considerably affects the bond strength, the effect be-
ing influential from 350 ºC and increasing after 400 ºC. For high 
strength concretes, Caetano [6] shows that from 740 to 470 ºC the 
temperature threshold causes the reduction in bond stress of 50 
%, when the compressive strength was increased from 15 to 80 
MPa. The bond of the 80 MPa concrete at 470 ºC is still almost 
3 times higher than that of 15 MPa concrete at 740 ºC. When the 
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temperature exceeded 835 ºC, the bond stress of all specimens 
tended to be the same.
Ergün et al [9] studying the compressive strength at 100 ºC 
found an average increase of 1 %. At 200 ºC an average reduc-
tion of 6 %. At temperatures between 400 and 600 ºC a reduc-
tion of 29 to 40 % and at 800 ºC a large loss of 73 % on average 
was observed. Regarding the bond stress, Ergün et al [9] found 
reductions of 21, 27, 60 and 76 % at 200, 400, 600 and 800 ºC, 
respectively, at 90 days.
El-Fitiany and Youssef [19] analyzed concrete sections exposed to 
fire and commented that, as new codes move toward the design 
for fire-based situations, new tools are needed to assess the per-
formance of heated sections under fire. According Khouri [20], in 
the design of fire-resistant materials the heat transfer in an element 
must be kept within acceptable limits through the overall section 
and the reinforcement must be covered with concrete in order to 
keep the steel temperature below critical values for the required 
period to reach fire resistance. Caetano [6] states that the condi-
tions of a structure after an accident must be checked to determine 
the need and possibility of recovery of the structure, as well as its 
total or partial demolition. One of the requirements for a structural 
element to be safe is the existence of a minimum bond among the 
constituent elements.
The ABNT Brazilian standard [21] classifies concretes in resis-
tance groups I, ordinary concretes, and II, high performance con-
cretes (HPC), that is, showing better performance than the ordi-
nary concretes belonging to group I, whose limit is the concrete 
with 50 MPa strength. According Castro [4], the HPC concretes, 
besides greater resistance than ordinary concretes, show durabil-
ity and workability.
In this context, further studies on the bond of steel and con-
crete after exposure to high temperature are needed. The pres-
ent work was based on the studies of Caetano [6] and Scotton 
[8]. The first one studied bond in C65 class concretes and the 
second one in C30 class concretes, with the same admixtures 
and materials similar to those used in this research; both studies 
performed the tests at 28 days at room temperature in compari-
son with high temperature.
Therefore, the present work aims to determine the effect of tem-
perature (23, 400 and 800 ºC) on the bond strength of C30 and 
C65 class concretes with the ribbed steel reinforcement after 
exposure. In addition to 28 days of age, tests were performed 
at 90 days to verify if the structural elements have reduced their 
adhesion resistance due to the time required for stabilization of 
the internal reactions of concrete in a way that could compro-
mise the structure. The pullout test method was used to deter-
mine the compressive strength and bond stress of both classes 
of concrete under rising temperature (23, 400 and 800 ºC) over 

time (28 and 90 days of age). The characteristic bond stress 
was compared to the effective bond stress.

2. Materials and methods

The tests were performed at the Building Materials Laboratory, 
Structural Laboratory and Mechanical Testing Laboratory, located 
at i·parque (Scientific and Technological Park of the Universidade 
do Extremo Sul de Santa Catarina) at Criciúma (SC).
The concretes showed average compressive strength at 28 days 
of 30 MPa for group I and 65 MPa for group II according to ABNT 
[21]. The admixtures were defined based on the works of Caeta-
no [6] and Scotton [8] using similar materials (Table 1). CP IV 
cement (Cimentos Votorantim) was used for the manufacture of 
concrete samples. The fine aggregate had a fineness modulus 
of 2.37, maximum characteristic size of 2.4 mm and an apparent 
specific mass of 2.36 g/cm³. The coarse aggregate, of granitic 
origin, showed fineness modulus of 6.65, maximum characteristic 
size of 19 mm and apparent specific mass of 3.00 g/cm³. Both 
aggregates were in accordance with the ABNT [22] requirements. 
Tap water and superplasticizer (Grace Tec-flow 7000, 1.075 - 
1.115 g/cm³ density) were used. Ribbed steel (Gerdau CA-50) 
with a diameter of 12.5 mm and characteristic yield strength of 
500 MPa was used as reinforcement.
The concrete samples were prepared with the aid of a 400-liter 
concrete mixer, therefore each concrete needed to be divided 
into three parts due to the large volume required. Each group 
was shaped in one day. The ABNT cone trunk abatement test 
[23] was performed, resulting in 11 and 22.8 cm abatement for 
concretes of the groups I and II, respectively. The molding of the 
specimens for the axial compression tests and the determina-
tion of the static modulus of elasticity followed the requirements 
of ABNT [24] standard, using cylindrical metal molds with 10 cm 
diameter. For the pullout test, 20 cm-shaped cubic wood molds 
were made, as recommended by CEB [25] (Figure 1). The steel 
bars were cleaned and prepared so that the lamination marks 
did not remain in the adherent part and the protection for the 
non-adherent part was made with PVC pipes. The thickening 
process in the cylindrical specimens was made with a manual 
2-layer socket with 12 strokes each. For the cubic specimens, 
mechanical compaction with a needle-type vibrator was used.
At the end of concreting, the specimens were covered with plastic 
sheeting to prevent evaporation of the water present in the mixture 
and, after 24 hours, they were demolded and relocated. The curing 
was performed by daily rinsing the specimens for 15 days. After 
that, they were stored in a place without sun and wind. This proce-
dure was performed for all cylindrical and cubic samples, with the 
same curing factors (setting).

Table 1
Concrete admixtures

Concrete Cement: Sand: Gravel Ratio a/w relationship Additive Group

C30 1 : 2.5 : 3.5
(110.8: 277.1: 387.9) kg

0.51
60.4 kg 0% Group I

C65 1 : 1.34 : 2.16
(176.4 : 236.3 : 380.9) kg

0.32
56.4 kg

0.5 % cement
0.882 kg Group II
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The experimental program is shown in Figure 2. Three samples 
were molded for each setting condition to determine the axial com-
pression and elastic modulus and five samples were molded for 
each pullout test, resulting in 60 cylindrical and 45 cubic samples. 
Samples of each concrete class (group) were exposed to rising 
temperature: 23 (room temperature, reference for the work), 400 
and 800 °C. The 28 days of age was used as a standard, consid-
ered the reference for resistance design. 90 days of age was used 
because the stabilization of the concrete internal reactions takes 
place at this time, according Metha and Monteiro [26]. After this 
time, the chemical reactions that occur in the concrete tend to sta-
bilize, consequently reducing the interference that could be caused 
by the effects of chemical reactions.
The samples for the pullout test have part of the reinforcement ex-
posed that required special protection in order to avoid direct expo-
sure to high temperatures, because in concrete structures the rein-

forcement is always encased. During the exposure of group II at 28 
days glass wool was used for protection. However, the glass wool 
was not adequate at high temperature because it was transformed 
into glass at temperatures above 400 °C. Nevertheless, these sam-
ples were submitted to the resistance tests because probably there 
was no influence of heating on the exposed parts of the bars, since 
all heating process was monitored by K-type thermocouples, show-
ing similar curves in all exposures. Therefore, the change in protec-
tive materials did not interfered in the results. In addition, the results 
of this work were similar to others, as Scotton [8]. For all other expo-
sures, rock wool was used which showed better insulation.
The heat treatment was carried out in an electric oven (Novus 
N1200, Brazil). The heating rate was 3 ºC/min according to RILEM 
[27] and each maximum temperature was held for 30 minutes.
The procedures of ABNT standard [28] were used for the com-
pressive strength tests. The test was performed in a 200 kN  

Figure 1
Test specimen for the pullout test (a) layout: dimensions in mm (b) photo

a b

Figure 2
Organizational chart with the experimental matrix
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hydraulic press (EMIC PC200I, Brazil) using the TESC (Test Script) 
software. The samples were placed in the press and capped with 
neoprene. The determination of the static elastic modulus by the 
compression test was performed on a 200kN servo hydraulic press 
(EMIC PC200CS) according the ABNT standard [29]. In this test, 
strain gauges were used following the methodology A: fixed stress.
The pullout test followed was performed according the CEB rec-
ommendations [25] in a 30 ton universal testing machine (EMIC 
DL30000, Brazil). The steel bar was pulled out along the lon-
gest end by a tensile force, the other remaining without tension. 
The specimens were placed in the support with the longest bar 
length facing upwards (Figure 3). A linear variable differential 
transformer (LVDT) device measured the relative displacement 
between steel and concrete and the load was determined by a 
250 kN load cell connected to a computer by the Catman Easy 
software. The tensile load, which was loaded in the same di-
rection as the reinforcement, but in the opposite direction, was 
increased until the rupture of the sample. The loading speed 

was 10 mm/min, not in accordance with CEB [25] that states 
78.125 N/s. In this study it was not possible to control the speed 
by the applied load, only by displacement, due to equipment 
limitations. Therefore, curves of load versus sliding of the steel 
bar were obtained.
The bond stress (τ  b) is calculated according to Equation 01, di-
viding the tensile load by the bond area. There are different ways 
of calculating the grip. Leonhardt and Mönnig [16] have used 
Equation 01, however, assigning the tensile load at the displace-
ment of 0.01 mm. In this work the calculation was based on the 
works of Scotton [8] and Silva [30] that used the ultimate stress at 
break. According to Silva [30], the bonding stress is considered 
evenly distributed, not corresponding to the actual condition.

(1)

Where: τb: ultimate bonding stress; P: ultimate tensile load;  
Ø: diameter of steel bar; lo: length of bonding.

Figure 3
Pullout test

Load cell

LVDT

Steel bar

Universal testing press

Fixing bases

Test body

Figure 4
Compressive strength: (a) group I; (b) group II

a b
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3. Results and discussions

The results were statistically analyzed using the ANOVA (Variance 
Analysis) technique to verify if there was a significant difference 
between the studied variables, using the Statistica 7 software, 
available at UNESC. When this difference was relevant, the Tukey 
test was used to assess which groups were different from each 
other. Both tests were performed considering 95% reliability.

3.1 Compressive strength of concrete samples

The axial compressive strength for concretes of groups I and II 
after exposure to high temperature at 28 and 90 days of age is 
shown in Figure 4.
According to the ANOVA analysis, for the compressive strength at 

90 days for both groups of concrete exposed at room temperature, 
400 and 800 ºC, the coefficient of determination was 0.878, that is, 
87.8% of the total variation is explained by the change in compres-
sive strength. At 5 % significance (α = 0.05) there are differences in 
the compressive strength at 90 days for both groups and for differ-
ent temperatures. By Tukey’s method, Table 2(a), not all exposure 
temperatures had an influence on compressive strength. Compar-
ing the compressive strength at 23 and at 400 °C the results are 
statistically equivalent. However, there are differences when com-
paring the strength at 800 °C with 23 and 400 °C.
At 90 days, in both groups, the compressive strengths decreased 
when the specimens were submitted to high temperatures, the 
largest reductions for group I, 13.6 and 68 %, respectively, for 400 
and 800 °C. Ergün et al [9] achieved reductions of 19 and 73 % at 
the same temperatures.

Table 2a
Tukey's test for compressive strength

Group and age Temperature
(°C)

Average strength 
(MPa) 

p-value
23 °C 400 ºC 800 ºC

Group I 
(90 days)

23 °C 40.54 — 0.3308 0.000797
400 °C 34.96 2.208 — 0.002271
800 °C 12.97 10.87 8.662 —

Group II 
(28 days)

23 °C 61.77 — 0.2048 0.0005682
400 °C 69.47 2.762 — 0.0003195
800 °C 28.73 11.85 14.61 —

Group II 
(90 days)

23 °C 73.8 — 0.9901 0.0002633
400 °C 73.28 0.1907 — 0.000267
800 °C 31.67 16.08 15.89 —

Figure 5
Response surface for groups I and II at 90 days for 23, 400 e 800 ºC: (a) compressive strength; 
(b) modulus of elasticity; (c) bond strength

a b

c
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At the age of 28 days for group II there was a 12.5 % increase in 
strength at 400 ºC and a reduction of 53.6 % at 800 °C. Scotton 
[8] found no change in strength at 400 ºC in comparison to room 
temperature. At 600 ºC, the highest temperature studied by Scot-
ton [8], there was a of reduction 29 %.
The response surface for the compressive strength at 90 days 
is shown in Figure 5(a) considering the groups and temperature. 
There is little variation in group II (Class 65) when exposed to tem-
peratures of 23 and 400 ºC. The highest compressive strengths 
are obtained for group II at room temperature, with estimated val-
ues of 74 MPa.

3.2 Static modulus of elasticity to compression

The average and standard deviation of the modulus of elasticity 
for concretes of groups I and II is shown in Figure 6 in function of 
temperature and age. At 28 days, it was not possible to perform 
the test for group II at 800 °C because the specimens suffered 

cracks and splinters, that is, spalling. For both groups, the modu-
lus increases with increasing age because the cement reactions 
are stabilized and the effect of temperature is higher than age in 
the compressive strength. The modulus of elasticity decreased 
when the specimens were submitted to 400 and 800 °C. At 90 
days the reductions in strength were, respectively, 26.5 and 81.8 
% for group I and 34.1 and 87.2 % for group II. Morales et al [31] 
achieved a reduction in elastic modulus of approximately 46 % at 
300 ºC and 73 % at 450 ºC.
For the ANOVA, for both groups, at 90 days, at room temperature, 
400 and 800 ºC, the coefficient of determination was 0.977, i.e., 
97.7 % of the total variation is explained by the variation of the 
modulus of elasticity. The variation in temperature significantly af-
fected the modulus of elasticity, Table 2(b) and Figure 5(b). The 
factor ‘groups’ and the interaction between ‘groups’ versus ‘tem-
perature’ were not statistically significant for this property. The larg-
est modulus of elasticity takes place for group II at room tempera-
ture, 45 GPa estimated, Figure 5(b).

Figure 6
Modulus of elasticity: (a) group I; (b) group II

a b

Table 2b
Tukey's test for the pullout test

Group and age Temperature
(°C)

Average strength 
(MPa) 

p—value
23 °C 400 ºC 800 ºC

Group I 
(90 days)

23 °C 23.926 — 0.4005 0.0007719
400 °C 27.098 1.898 — 0.0002555
800 °C 11.67 7.325 9.222 —

Group II 
(28 days)

23 °C 30.01 — 0.5334 0.0002217
400 °C 31.55 1.553 — 0.0001937
800 °C 20.1 9.98 11.53 —

Group II 
(90 days)

23 °C 29.11 — 0.9239 0.006774
400 °C 27.95 0.538 — 0.01324
800 °C 17.45 5.371 4.833 —
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3.3 Steel-concrete bond stress

The results of bond stress by the pullout test for groups I and II af-
ter exposure to temperatures is shown in Figure 7. In the Analysis 
of Variance of the bond stress at 90 days of age for both groups at 
room temperature, 400 and 800 ºC, the coefficient of determina-
tion was 0.71, that is, 71 % of the total variation is explained by the 
variation of bond stress. There was no significant difference at 95 
% confidence for temperature.
By the Tukey test, the strengths were statistically similar at  
400 ºC, but significant differences occurred at 800 ºC for both 
groups, Table 2(b). For group I, at 400 °C, there was a resistance 
increase of 13.4 % and at 800 °C a reduction of 51.1 %. At 400 ºC, 
for group II at 28 days, there was an increase in bond resistance of 
5.33 %. At 800 ºC, reductions of 33 and 39.9 % were observed at 
the ages of 28 and 90 days, respectively. In Scotton’s work [8], a 2 
% increase was observed at 400 ºC and at 600 ºC there was a 29 
% reduction in the first concreting at 28 days. In 80 MPa compres-
sive strength concretes, Caetano [6] obtained at 470 ºC a 50 % re-
duction in bond strength. Ergün et al [9] found reductions of 21, 27, 
60 and 76 % at 200, 400, 600 and 800 ºC, respectively, at 90 days.
There are significant differences at 800 °C for bond stress, Figure 
5(c), response surface. The highest bond stress at 90 days are 

obtained once again for the combination of group II at room tem-
perature, with estimated values of 30 GPa.
By the Tukey test, for 28 days (Table 2(b)), not all temperatures 
had an influence on compressive strength. Comparing the bond 
stresses at 23 and 400 °C, they are statistically similar. Comparing 
the results at 800 with 23 and 400 °C, there are significant differ-
ences, similar at 90 days.
The fact that significant changes start after 400 °C may be due to the 
dehydration process of the C-S-H gel that starts at 100 °C and ends 
near 400 °C. Lima [15] states that during this process water release 
occurs and, in some cases, formation of anhydrous silicates and 
calcium oxide (CaO). During cooling, partial rehydration of these 
components may occur. For samples heated above 600 °C and then 
cooled, the CaO rehydrates, causing expansion that may contribute 
to the appearance of cracks in the concrete, making it fragile.

3.4 Comparative analysis between compressive
 strength and bond stress

Comparing the curves of compressive strength and bond stress for 
group I, Figure 8(a), they show a similar behavior. Group II, Figure 
8(b), shows similar behavior between the different ages, but with sig-
nificant statistical difference for compressive strength between ages.

Figure 7
Bond strength: (a) group I; (b) group II

a b

Figure 8
Comparative analysis between compressive strength and bond strength: (a) group I at 90 days; 
(b) group II at 28 and at 90 days

a b
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3.5 Bond stress-slip correlation

The curve of bond stress versus slippage for the concrete of group 
II at 90 days, after exposure at 23, 400 and 800 ºC is shown in 
Figure 9. At 23 °C, only the specimen SP5 was cracked, for the 
others, there was sliding and flow of the steel bar. At 400 °C, SP4 
and SP5 samples were cracked and sliding occurred in the others; 
at 800 °C all specimens were cracked.

3.6 Bond stress characteristic  
 versus effective strength

The ABNT Brazilian standard [1] establishes an equation to deter-
mine the design stress. As in this work the bending test was not 
performed, ABNT [1] admits the correlation between the average 
tensile strength and the characteristic compressive strength (fck).
Therefore, for group I with fck = 30 MPa, the design bond stress 
is 3.26 MPa. For group II with fck = 65 MPa the design stress is 5 
MPa. In all groups, even after exposure to high temperature, the 
bond continues to meet the required value for project design, em-
phasizing that the Brazilian standard is in favor of safety.

4. Conclusions

The results of this work show that the performance of both com-
pressive strength and bond stress, for concretes of both groups, 
changes when subjected to different (and rising) temperature.
The bonding and compressive strength curves were similar at room 
temperature. At 400 °C there was no significant variation for them 
and at 800 °C there was significant loss of strength in all cases. 
Therefore, there is a close relationship between bond stress and 

compressive strength. As Caetano [6] quotes, exposure to high tem-
peratures considerably affects bond strength after 400 °C. At the 
age of 90 days, for the 30 MPa and 65 MPa concretes, the reduction 
in bond strength at 800 ºC was 51.1 and 39.9 %, respectively, which 
shows the significant loss of bond, compromising the structure.
This work and others, as Scotton’s [8], show that up to 400 °C a 
small increase in strength can occur. In this study, there was a 12.5 
% increase in compressive strength and 5.33 % in bond strength 
for group II at 28 days. High temperatures significantly reduced the 
modulus of elasticity, with reductions higher than 80 % at 800 °C.
The age had no significant influence on the bond stress of concrete 
in both groups. For a better analysis of the bond stress versus slip 
curve, good reinforcement confinement is important so that split-
ting failure does not occur before the bar slips.
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Abstract 

Resumo

The hydration process of Portland cement triggers reactions of stabilization of minerals from the contact of the clinker with water, which is the Hydrated 
Calcium Silicate (C-S-H), the Etringite (3CaO.Al2O3.3CaSO4.32H2O) and the Portlandite (Ca(OH)2). In order to understand the effects of the evolution 
of hydration in cement, it is possible to apply non-destructive tests. In this context, the objective of this work is to evaluate the influence of the type 
of cement, the curing age, of the format and humidity of the test specimens of concrete in the ultrasonic pulse velocity (UPV). In order to do that,  
36 cylindrical test specimens (10 x 20 cm) and 9 cubic ones with 25 cm of edges, with mix proportion of 1:2,7:3,2 (cement/sand/gravel), water/cement 
ratio of 0.58 and three types of Portland cement (CP II-Z-32, CP IV-32 RS and CP V-ARI) were molded. With data obtained it was possible to correlate 
the increase of concrete strength along time (at ages of 7, 14, 28, 70 and 91 days) with the increase of the ultrasonic pulse velocity. Besides, it was 
possible to prove the direct influence of the concrete moisture and of the degree of hydration in the UPV. The shape of the test specimen generally 
had no influence on the results, except in the case of cement CP V ARI.

Keywords: non-destructive testing, durability, water absorption.

O processo de hidratação do cimento Portland desencadeia reações de estabilização de minerais provenientes do clínquer em contato com a 
água, que é o Silicato de Cálcio Hidratado (C-S-H), a Etringita (3CaO.Al2O3.3CaSO4.32H2O) e a Portlandita (Ca(OH)2). Para o entendimento do 
efeito da evolução destes processos de hidratação, é possível aplicar o uso de ensaios não destrutivos. O objetivo do presente trabalho é avaliar 
a influência do tipo de cimento, da idade de cura, do formato e da umidade dos corpos de prova de concreto na velocidade de pulso ultrassônico 
(VPU). Para tal, foram moldados 36 corpos de prova cilíndricos (10x20 cm) e 9 cúbicos com 25 cm de arestas, com traço 1:2,7:3,2 (cimento/areia/
brita), relação água/cimento de 0,58, e três tipos de cimento Portland (CP II-Z-32, CP IV-32 RS e CP V-ARI). Com os dados obtidos foi possível 
correlacionar o aumento da resistência do concreto ao longo do tempo (nas idades de 7, 14, 28, 70 e 91 dias) com o aumento da velocidade de 
pulso ultrassônico. Além disso, foi possível comprovar a influência direta da umidade do concreto e do grau de hidratação na VPU. A forma do 
corpo de prova, de modo geral não apresentou influência nos resultados, com exceção do caso do cimento CP V ARI.

Palavras-chave: ensaios não-destrutivos, durabilidade, absorção de água.
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1. Introduction

In reinforced concrete structures, the compressive strength of con-
crete consists in one of the most relevant and applied properties for 
dimensioning the structural elements. For evaluating this property in 
works, test specimens are molded and, posteriorly, broken in some 
healing ages under controlled conditions. Some authors cite that 
the hydration of Portland cement reaches, at 28 days of cure, near  
70-80% of the degree of hydration and is practically completed at  
365 days (Mehta e Monteiro [1]; Taylor [2]) . However, when the mate-
rial is released, thickened and cured in the field, it will not be under 
the same conditions exposed in the tests and the effective degrees 
of hydration should be smaller than in cases of ideal cure conditions.
The hydration process of cement may be directly evaluated us-
ing techniques such as microscopy, thermo-gravimetry or X-ray 
diffraction, or indirectly by  determination of the heat developed 
in hydration (Naik et al. [3]; Neville [4]). But in structures molded 
“in loco” efficient alternatives are needed for evaluating concluded 
structures and in operating conditions, without damages to func-
tionality or aspect (Pereira e Medeiros [5]).
In face of that, a usual method of inspecting and diagnosing the 
performance of structures is to extract, “in loco”, the witness and 
to submit it to axial compression tests, in order to determine the 
compressive strength of the analyzed concrete. However, in many 
situations, the geometry of the structural element does not allow 
the standard obtention of the sample, besides affecting the stability 
of the piece (Castro et al. [6]).  
For that, during the last decades, it was sought to develop new 
technologies enabling the exemption of damages or that would 
minimally interfere in the resistance capacity of the structure, also 
known as non-destructive tests. Besides allowing the monitoring 
and diagnosis of recent or old structures, the non-destructive tests 
should have interesting economic and operating characteristics, 
such as: easiness of operation, low operating cost of monitoring, 
speed of execution and, also, keeping  unscathed the structure of 
the analyzed material, as reported by Grantham et al. [7]. Ultra-
sound is a representative of those non-destructive methods that, 
according to ASTM E 114 [8], may be used for detection of defects 
inside the concrete, as well as of deterioration due to the aggres-
siveness of the media and of ice-thaw cycles.
In functional terms, Ferrari and Padaratz [9] explained that when the 
mechanical impulses are applied to a solid, three waves are pro-

duced, in a way that each wave allows a specific movement of par-
ticles, being them: Longitudinal (compression), transversal (cross-
cut) and superficial. Among the most varied factors (Example: 
presence of reinforcement, fissures, temperature and dimension of 
aggregate) there are factors intrinsic to the concrete that interfere 
in the measurements of the ultrasound testing such as type of ce-
ment, water/cement radio, hydration degree, and cure conditions of 
the concrete (NBR 8802 [10]; De Belie et al. [11]; Nagrockiene et al. 
[12]; Ferrari and Padaratz [9]). Regarding this theme, Nagroskiene 
et al. [12]) highlight that the amount of superplasticizer additive and 
its interaction with the type of cement, also have influence in the 
ultrasonic pulse velocity. Besides, it is important to highlight that the 
type of cement and hydration degree have more influence during the 
early ages (until 24-48 hours) as shown by results from Sturrup et al. 
[13]; Elvery and Ibrahim [14] and Evangelista [15].
Cosme-Lopez et al. [16] verified in their work that due to the high 
correlation found on their experiment, the tests with ultrasound 
may even replace the ones of compressive strength, for detect-
ing the evolution of the hydration of the cement paste present in 
concrete. The work from Pereira e Medeiros [5] corroborates this 
information indicating a linear correlation between compressive 
strength and ultrasonic pulse velocity with R2 of 0.98. On the other 
hand, the work from Capraro et al. [17] had linear relation with R2 
ranging between 0.75 and 0.92, indicating that there is possibil-
ity of less precise correlation indices than the ones above 0.90, 
already reported. However, Demirboga et al. [18] and Sabbag and 
Uyanik [19] had exponential relations with R2 between 0.90 and 
0.99, and this last one had one proposal of a model for estimating 
the compressive strength using data of ultrasonic pulse velocity.
According to ASTM 114 [8], the test of ultrasonic pulse velocity rep-
resents a viable technology for the diagnosis of structures, because 
besides allowing the characterization of the material, it is useful to 
evaluate its integrity and to estimate the compressive strength and 
the modulus of elasticity of the material. Besides, Hernandez et al. 
[20] cited that the method of ultrasonic pulse velocity is widely used 
to verify the density and the elastic parameters of ceramic materi-
als, as indicated by works of Mesquita et al. [21] and Mesquita et 
al. [22] who made applications of the technique to study historical 
works built from structural walls with ceramic blocks.
Inside this context, this study aims to evaluate the influence of the 
type of cement, curing age, shape and humidity of test specimens 
of concrete on ultrasonic propagation velocity (UPV) readings.
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Table 1
Chemical characterization of cements CP V-ARI, CP II-Z-32 and CP IV-32 RS

Component
Type of cement

CP V-ARI CP II-Z-32 CP IV-32 RS
CaO (%) 60.89 54.67 45.17
SiO2 (%) 18.96 22.04 28.92
Al2O3 (%) 4.24 6.17 9.56
SO3 (%) 3.00 2.69 2.31

Fe2O3 (%) 2.66 3.10 3.83
MgO (%) 3.87 3.45 2.88

Loss on ignition (%) 3.18 5.51 3.29
Insoluble residue (%) 0.81 10.96 25.33
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2. Materials and methods

In order to reach the proposed goals, a total of 45 cylindrical 
test specimens (10 cm x 20 cm) and 9 cubic test specimens 
with edges of 25 cm were molded. From this set of samples, 36 
cylindrical test specimens were submitted to the test of axial 
compression according to standard NBR 5739 [23], and nine 
cylindrical and nine cubic ones were used exclusively for read-
ings of ultrasonic pulse velocity, according to NBR 8802 [10]. 
Test specimens were kept in  immersion cure, in lime satu-
rated water, with environment temperature (20 ± 5 oC) during 
the whole period of 100 days of the experiment, according to  
NBR 5738 [24].

2.1 Materials

Cements used in the experiment were the CP V-ARI, CP II-
Z-32 and CP IV-32 RS, whose chemical properties (executed 

in a X-ray fluorescence spectrometer X (FRX) PW2424/00 –  
Magix Panalytical) and physical ones are informed in Table 1 
and Table 2.
The fine aggregate, from the metropolitan region of Curitiba, was 
inside the inferior and superior limits of the zone of optimum par-
ticle size distribution (Figure 1). The coarse aggregate also comes 
from the metropolitan region of Curitiba, of basaltic origin, and was 
inside the granulometric zone 9.5/25 mm. For both aggregates, the 
characterization was obtained from the described by NBR 7211 
[25]. The specific mass of the fine aggregate was 2.59 g/cm³ and 
of the coarse aggregate was of 2.72 g/cm³.
The mixing proportion adopted as reference concrete was 1:2.7:3.2 
(cement: sand: gravel) and the water/cement ratio was 0.58, the 
same one used by Pereira and Medeiros [5]. The slump test ob-
tained from the three traces regarding the three cements were 160, 
180 and 210, regarding CP V-ARI, CP II-Z-32 and CP IV-32 RS, 
respectively. Water used was potable, provided by the local util-
ity (“Companhia de Saneamento do Paraná – SANEPAR”).  Den-
sification was made manually, with standard metal rod, the filling 

Table 2
Physical characterization of cement CP V-ARI, CP II-Z-32 and CP IV-32 RS

Type of test
Type of cement

CP V-ARI CP II-Z-32 CP IV-32 RS
Hot expandability (%) 0.14 0.58 0.40

Setting time of cement (initial) 3:40 4:47 4:31
Setting time of cement (final) 4:30 5:59 5:17
Normal consistency water (%) 29.9 27.7 30.1

Blaine (cm²/g) 4351 3553 4200
#200 (%) 0.03 1.62 0.46
#325 (%) 0.27 11.04 2.60

Compressive strength (MPa) 
after 28 days of curing 51.9 37.23 44.2

Specific mass (g/cm²) 3.11 2.98 2.82

Figure 1
Particle size curve of aggregates for test specimens
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of the test specimens being made in 2 layers of concrete for all 
samples, as precognizes NBR 5738 [24].

2.2 Ultrasonic Pulse Velocity (UPV) test  

Readings were made with the help of equipment Ultrasonic Pulse 
Velocity - Pundit Lab, from manufacturer Proceq, constituted of 
two transducers working together in the measurement (one sender 
and one receptor of waves). The equipment was configured with 
transmission/reception frequency of 54 kHz, using transducers of 
50 mm of diameter.
All readings were made according to NBR 8802 [10], using the 
method of direct transmission between transducers, as illustrated 
in Figure 2. Before each reading, the surface was cleaned, remov-
ing any material that may mask the penetration of the sonic beam. 
Next, for each reading was used the coupling gel indicated by 
the manufacturer in order to produce the proper contact between 
transducers and surfaces of the concrete. 
In order to ensure the centralization of the readings in each cylin-

drical test specimen, a metallic apparatus was used as positioning 
guide, as illustrated in Figure 2.

2.3 Evaluation of UPV in fresh concrete

As illustrated in Figure 3, the test was made with fresh concrete 
introduced in a cylindrical mold with dimensions of 10 cm x 20 cm 
restricted in the base and on the top by two glass plates in order to 
confine the concrete.
Molding was effected with the cylindrical mold positioned vertically 
with the base supported in the glass plate. Next, the second glass 
plate was positioned in the whole of the mold, fixation was made 
with the screws and the set positioned in horizontally, as shown in 
Figure 3.
Readings were made using the glass plates as contact surface 
of transducers. The coupling gel was used for contact of trans-
ducers of 54 kHz, on the same way that was made in the case of 
direct coupling in concrete, when the test was made in hardened 
state. FREIRE et al. [26] did a monitoring procedure of the UPV  

Figure 2
Transducer positioning mode for ultrasonic pulse emission and reception in cylindrical test specimens 
10 cm x 20 cm

Figure 3
Fresh concrete UPV test with 10 cm x 20 cm cylindrical shapes and tempered glass plates at the bases
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of concrete in fresh state with a procedure similar to this one.
Readings were made at times of 3 h, 5 h, 7 h and 9 h counting 
from the mixture of dry materials with water. Those reading mo-
ments were adopted in order to monitor the UPV between the 
initial and final setting time of cement, generating information 
regarding the transition period of concrete between liquid and 
solid states.

2.4 Evaluation of UPV in hardened state

Influence of moisture

Capillary water absorption in hardened concrete was evaluated 
for ages of 28 days, 70 days and 91 days of cure for three dif-
ferent cements, according to NBR 9779 [27]. For executing the 
test, the test specimens passed by a kiln-drying, at a tempera-
ture of 100 ºC until mass constancy, in order to determine the 
dry mass and the UPV in dry condition. In possession of the dry 
test specimens, they were positioned over supports, filling with 
water the test recipient, in a way that the water level remained in 
5 ± 1 mm over its inferior face (Figure 4). Posteriorly mass and 
UPV of the test specimens were determined in 3 h, 6 h, 24 h, 
48 h and 72 h, in order to verify the influence of capillary water 
absorption in the UPV.

Influence of compressive strength

The test of axial compressive strength was made according to 
NBR 7215 [28], whose test specimens were retired from immersion 
and the reading made with the ultrasound equipment moments 
before the rupture, with test specimens still saturated for ages of  
7 days, 14 days, 18 days, 70 days and 91 days of cure submersed 
in saturated water with cal.

Influence of the mold in the test specimen

Three cylindrical test specimens (10 cm x 20 cm) and three cubic 
ones (25 cm of edges) were molded for each one of the three types 
of cements (CP V-ARI, CP II-Z-32 and CP IV-32 RS), in a total of 
nine cylindrical and nine cubic ones. Readings of UPV, with test 
specimens always saturated with dry surface, were made in ages 
of 7, 14, 28, 70 and 91 days, using transducers of 54 kHz, coupled 
in the test specimens with conductive ultrasound gel. For cylindrical 
ones was used the metallic support in order to align the transducers 
with the center of the test specimens. For the cubic ones, the center 
of the test specimens was marked with the help of a caliper in order 
to also facilitate the alignment of transducers (Figure 5).

Statistical analysis

In order to corroborate results and verify the difference and signifi-
cance or not of data obtained, a Variance Analysis (ANOVA: one 
criteria) and Tukey’s test a posteriori were made, with 95% of trust 
with the help of the free Software Bioestat - version 5.3.

3. Results and discussions

3.1 Ultrasonic pulse velocity of concrete in fresh state

In this stage of the study, it was sought to verify the behavior of the 
ultrasonic pulse velocity during the first hours of concrete hydra-
tion. In other words, in the transition period between the plastic 
state and the one of porous solid. This way, Figure 6 shows data 
from the readings of times of 3 h, 5 h, 7 h and 9 h after the mixture 
of dry materials with water. According to Mehta and Monteiro [1] 
hydration is influenced by the fineness of the cement, water/ce-
ment ratio, cure temperature, presence of additives and additions 

Figure 4
Capillary absorption test of specimens 
(procedure of NBR 9779 [27])

Figure 5
Transducers positioning mode for ultrasonic 
pulse emission and reception in 25 cm cubic 
edge specimens

Figure 6
Ultrasonic pulse velocity for the three different types 
of cement in the first hours of hydration
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in cement. Based on the statistical test applied, it was not possible 
to verify significant differences, because p-value was greater than 
0.05 for all reading times. As the trend of results was not clear, oth-
er studies focusing specifically on UPV in fresh state are needed in 
order to have more effective conclusions.

3.2 Ultrasonic pulse velocity of concrete 
 in hardened state

In Figure 7 is presented the evolution of the compressive strength 
and ultrasonic pulse velocity along time for the three types of ce-
ments studied (CP V-ARI, CP II-Z-32 and CP IV-32 RS), as well as 
the correlation for both parameters. It is important to highlight that 

the correlation was made for the readings obtained in the same 
test specimens that were broken.
It is observed in Figure 7 (a) that the compressive strength of the 
three types of cement increased along time and this increase from 
the 7 until the 91 days of cure was of 45% to CP V, 117% to CP II 
Z and of 95% to CP IV. It is interesting to observe that there was 
a sharp increase in the compressive strength of cements CP II Z 
32 and CP IV from 70 to 91 days, coming from late pozzolanic 
reactions regarding the hydration of cement additions. Mehta and 
Monteiro [1] state that concretes without mineral additions in ce-
ment and with levels of clinker over 90% (CP V) gain approximately 
90% of resistance at 28 days of wet cure. For this study the con-
crete dosed with cement CP V had 89% of the resistance gain at 

Figure 7
Evolution of concrete strength and UPV over time: a) compressive strength; b) ultrasonic pulse velocity 
as a function of the shape of test specimen; c) correlation between compressive strength and ultrasonic 
pulse velocity

c

a b
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28 days (compared with rupture at 91 days) and for cements CP II 
Z and CP IV the gain was approximately of 55%, which was also 
expected because, according to Mehta and Monteiro [1] the poz-
zolanic additions have smaller hydration speed regarding clinker. It 
was possible to statistically observe significant differences regard-
ing compressive strength when comparing CP V with C II Z and 
CP V with CP IV until the age of 70 days and non-significant be-
tween CP II Z with CP IV until this same age. Regarding the age of  
91 days, no cement had a significant difference.

By means of Figure 7 (b) it is observed that the ultrasonic pulse 
velocity increased only 6% from 7 until 91 days for CP V and ap-
proximately 23% for cements CP II Z and CP IV, being possible to 
verify statistical difference in the comparison of ages regarding the 
type of cement, corroborating the influence of cure time/degree of 
hydration in the increase of ultrasound speed. After executing the 
statistic test, it was not possible to verify statistic differences for 
any of the ages, when comparing CP II Z with CP IV. In compari-
son of CP V with CP II Z, it was possible to observe differences in 

Figure 8
Physical tests over 72 h for the three types of cement at the age of 28 days: (a) ultrasonic pulse velocity 
throughout the absorption test; b) capillary water absorption.; c) correlation between ultrasonic pulse 
velocity and capillary water absorption

a b

c
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the ages of 7 and 70 days. On the comparison of CP V with CP 
IV, the ages with differences were 7 days, 14 days and 70 days. 
As happened with the compressive strength in the age of 91 days, 
none of the cements had significant differences to UPV. Compar-
ing with experiments of Sturrup et al. [13], Elvery and Ibrahim [14] 
and Evangelista [15], this work confirms that the type of cement 
and the hydration degree have more influence on the first ages, 
however, at least for materials used in this research, not only until 
24-48 hours of the mixture of dry materials with water.

This information is according to work of Malhotra e Carino [29], 
stating that the effect of concrete age over UPV is similar to the 
effect of age over the compressive strength of concrete. According 
to authors, in the beginning the speeds grow more quickly, while 
in more advanced ages this growth is reduced. As found in Figure 
7, Malhotra and Carino [29] state that the tendency of growth of 
the UPV is similar with the curve tension versus age of a given 
concrete, but UPV reaches a level of constancy before than in the 
case of compressive strength.

Figure 9
Physical tests over 72 h for the three types of cement at the age of 70 days: (a) ultrasonic pulse velocity 
throughout the absorption test; b) capillary water absorption; c) correlation between ultrasonic pulse 
velocity and capillary water absorption

a b

c
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Besides, it was noted that the ultrasonic speed increased more 
rapidly for CP II Z and CP IV during the first ages and continued 
at a slower rate until reaching 91 days, those results are in accor-
dance with work of ABO-QUDAIS [30], where the author studied 
the effect of the parameters of the concrete mix in the propagation 
of ultrasound waves, obtaining readings starting from 4200 m/s at 
28 days and with values near 5000 m/s at 90 days of cure. Those 
data corroborate with data from Figure 7 (b) that also varied be-
tween 4100 until 5300 m/s.
Still according to ABO-QUDAIS [30] the volume of capillary pores 
in the paste of hydraulic cement decreases with time, since the 
degree of hydration of the cement depends upon the curing age, 
despite other conditions of cure such as temperature and mois-
ture that were kept constant during the study of the author. This 
information justifies the increase of UPV over healing time, as hap-
pened in Figure 7 (b).

As it is possible to observe in Figure 7 (c), good linear correlations 
were obtained (R² ≥ 90%) between resistance to average com-
pressive strength and the ultrasonic pulse velocity for concretes 
obtained with the three types of cement. The linear adjustment was 
reasonable for the description of this relation, a conclusion also ob-
tained by Pereira e Medeiros [5] studying three traces of concretes 
with water/cement ratios of 0.43, 0.50 and 0.59, which correlated 
compressive strength to compression versus the ultrasonic pulse 
velocity (m/s) by means of a linear regression whose R² was equal 
to 0.9972.
In contradiction, for Del Río et al. [31] the best way of present-
ing the correlation between compressive strength and ultrasonic 
speed is exponentially, but as it was already cited before, there 
are many factors influencing the readings and there is no con-
sensus about the better correlation method , be it linear, polyno-
mial or exponential.

Figure 10
Physical tests over 72 h for the three types of cement at the age of 91 days: (a) ultrasonic pulse velocity 
throughout the absorption test; b) Capillary water absorption; c) correlation between ultrasonic pulse 
velocity and capillary water absorption

a b

c
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In Figure 8 are presented results of ultrasonic pulse velocity and 
capillary water absorption along 72 h of test of water suction by cap-
illarity for the three types of cements in the age of 28 days of cure.
For this study the increase of ultrasonic pulse velocity along the  
72 hours of the absorption test was of 3%, 5% and 4% for cements 
CP V, CP II Z and CP IV, respectively, whereas in comparison of 
CP V with CP II Z there was significant difference only at times of 
3 h and 72 h. Comparing CP II with CP IV, there were differences 
only at the time of 72 h. Comparing CP II Z with CP IV there was 
no difference in any of the times. Water input in concrete should 
cause increase of UPV because the sound is transported with 
more speed in water than in the empty pores of concrete. However, 
the magnitude of the increase in UPV along the test of absorption 
by capillarity was small. Generally, it is possible to say that this 
happened due to the characteristics of the test of water absorp-
tions by capillary suction, which involves the penetration of a small 
amount of water in concrete (12 grams in the case of the smaller 
absorption of 0.15 g/cm2 and 20 grams for the case of greater ab-
sorption, which was of 0.25 g/cm2). In the test, water penetrates in 
the test specimen only by the face in contact with the water blade, 
so the moisture becomes heterogeneously distributed in the test 
specimens of concrete. This way, during the test the concrete in-
creases the moisture but remains far from saturation, this being the 
justification for the degree of influence of the UPV along the test is 
small and not being possible to verify the statistical influence of the 
type of cement for the results of absorption observed.
Figure 8 (c) presents the linear correlation between UPV and capil-
lary water absorption. Values of R2 are all over 0.90, indicating the 
existence of influence with direct relation between water input in 
concrete and UPV values.
In Figure 9 are presented the results of ultrasonic pulse velocity 
and capillary water absorption by along 72 h for the three types of 
cement at the age of 70 days of cure.
Figure 9 shows the results of ultrasonic pulse velocity and water 
absorption along 72 h of test of water suction by capillarity for the 
three types of cement at the age of 70 days of cure. After statistical 
analysis it was verified difference in UPV only comparing CP V with 
CP IV in the time of 24 h of test. However, it must be observed that 

the range of variation of UPV’s data is smaller for 70 days (4900 
– 5000 m/s). Besides, as expected, due to the increase of the hy-
dration degree, values of absorption were smaller for concretes 
cured during 70 days, with significant difference when comparing 
CP V with CP IV and of CP II Z with CP IV at ages of 3 h and  
6 h. However, for comparing CP V with CP II Z, it was not possible 
to observe differences. But it is important to highlight in Figure 9, 
that the correlation between UPV and capillary water absorption 
has values of R2 greater than 0.89. Comparing correlation graphics 
for 28 days (Figure 8) with the ones of 70 days (Figure 9) it is ob-
served that the amplitude of the influence of absorption is greater 
in the first case because at 70 days hydration is more advanced 
and the concrete less porous.
In Figure 10 are presented results of ultrasonic pulse velocity and 
capillary water absorption along 72 h for the three types of ce-
ment at the age of 91 days of cure. After statistic evaluation, when 
comparing CP V with CP II Z and CP II Z with CP IV, it was only 
observed difference in UPV on times of 6 h and 72 h, but it was not 
observed difference between CP V with CP IV in any of the times. 
In this case, there was less variation of water absorption and UPV, 
explained by the fact of this being the reading age with more time 
of submersed cure, in other words, with more degree of hydration. 
It is worth to highlight that it was not possible to observe statistical 
difference in absorption for the three types of cement.
Evaluating Figure 10 there was once again a direct relation between 
UPV and the testing time of capillary water absorption by suction, 
indicating that the input of water in concrete increases UPV.
In Figure 11 is presented the ultrasonic pulse velocity for the three 
types of cement and with the two degrees of moisture (dry and 
saturated test specimens). In this case, the influence of moisture 
is even clearer because the difference is more extreme, dry and 
saturated. Using the statistical technique ANOVA with Tukey’s 
test a posteriori, with 95% of significance, it is possible to state 
that there is difference between the UPV of dry and saturated test 
specimens, with the exception of CP V at day 28, CP IV at 70 days 
and CP IV at 91 days. Thus, the dry concrete has empty pores as 
a factor making difficult the transportation of the sound waves be-
cause the ultrasonic pulse velocity is smaller in the air than in the 

Figure 11
Ultrasonic pulse velocity for the three types of cements at three ages, comparing saturated 
and dry test specimens
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solid. When concrete becomes saturated, UPV has a tendency of 
increasing, because pores that are now empty are filled with water 
transported with more speed than the empty pores. This informa-
tion is according to works of Naik et al. [3] and of Ohdaira and 
Masuzawa [32].
Figure 12 shows the comparison of readings executed in cylindri-
cal test specimens of 10 cm x 20 cm and cubic ones with 25 cm 
of edge for all series studied. In most of the cases, it is possible to 

state that the shape of the test specimens did not have statistical 
difference in the readings, except CP V in all ages and CP IV at 
7 days. The fact of not happening changes with the variation of 
shape and dimensions (in most of the comparison pairs) asserts 
that the measurement of the ultrasonic pulse velocity is effectively 
dependent of the variation of the material, this being a positive 
point for comparing results among different experimental studies 
regarding works from other authors.

Figure 12
Comparison of UPV measurements on 10 cm x 20 cm cylindrical test specimens and 25 cm edge cubes 
for three types of cement at different ages

Figure 13
Correlation between UPV measurement in 10 cm x 20 cm cylindrical test specimens and 25 cm cubic 
edge test specimens
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Figure 13 shows the linear correlation of the ultrasonic pulse velocity in 
cylindrical and cubic test specimens for each one of the three types of 
cement. It is verified that the trend line for CP II Z and CP IV became 
very near the line of 45 degrees regarding the x axis. The behavior for 
the case of CP V was different so that the angular coefficient of the 
trend line regarding the x axis was less than 45 degrees. This confirms 
the comparison of averages by Tukey’s test, reaffirming that in the case 
of CP V the UPV data are not equivalent for cylinder as well as for cube.

4. Conclusions

This experimental research allowed to establish the conclusions 
listed next:
n With the correlation established between compressive strength 

and ultrasonic pulse velocity, it is possible to find that satisfac-
tory linear relations were obtained for the three cements stud-
ied, with values of R² over 0.89;

n It was possible to verify statistical difference in the comparison 
of ages regarding the type of cement, corroborating the influ-
ence of healing time/hydration degree in the increase of ultra-
sonic pulse velocity;

n The type of cement had influence on UPV until the reading of 
70 days when comparing CP V with CP II Z and CP V with CP 
IV, differently from what some authors state, who report to have 
found effect of the type of cement only until 24-48 hours after 
mixing the dry materials with water;

n The absorption test caused little variation on UPV, which be-
came even smaller as the time of cure increased between 28 
and 91 days;

n The comparison between dry and saturated concrete showed 
difference in UPV, so that the saturated concrete always had 
greater values of UPV. The exception was CP V ARI, which 
behaved differently from the others;

n The difference of ultrasonic pulse velocity (UPV) between test 
specimens with different geometries (cylindrical and cubic) was 
under 200m/s for most of the pairs compared. This confirms con-
clusions from other studies indicating that the variation of the ge-
ometry of the test specimen does not interfere in the propagation 
of ultrasonic waves. The exception was CP V in all ages, as hap-
pened in the comparison between dry and saturated concrete.
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Abstract 

Resumo

The hydration process of Portland cement triggers reactions of stabilization of minerals from the contact of the clinker with water, which is the Hydrated 
Calcium Silicate (C-S-H), the Etringite (3CaO.Al2O3.3CaSO4.32H2O) and the Portlandite (Ca(OH)2). In order to understand the effects of the evolution 
of hydration in cement, it is possible to apply non-destructive tests. In this context, the objective of this work is to evaluate the influence of the type 
of cement, the curing age, of the format and humidity of the test specimens of concrete in the ultrasonic pulse velocity (UPV). In order to do that,  
36 cylindrical test specimens (10 x 20 cm) and 9 cubic ones with 25 cm of edges, with mix proportion of 1:2,7:3,2 (cement/sand/gravel), water/cement 
ratio of 0.58 and three types of Portland cement (CP II-Z-32, CP IV-32 RS and CP V-ARI) were molded. With data obtained it was possible to correlate 
the increase of concrete strength along time (at ages of 7, 14, 28, 70 and 91 days) with the increase of the ultrasonic pulse velocity. Besides, it was 
possible to prove the direct influence of the concrete moisture and of the degree of hydration in the UPV. The shape of the test specimen generally 
had no influence on the results, except in the case of cement CP V ARI.

Keywords: non-destructive testing, durability, water absorption.

O processo de hidratação do cimento Portland desencadeia reações de estabilização de minerais provenientes do clínquer em contato com a 
água, que é o Silicato de Cálcio Hidratado (C-S-H), a Etringita (3CaO.Al2O3.3CaSO4.32H2O) e a Portlandita (Ca(OH)2). Para o entendimento do 
efeito da evolução destes processos de hidratação, é possível aplicar o uso de ensaios não destrutivos. O objetivo do presente trabalho é avaliar 
a influência do tipo de cimento, da idade de cura, do formato e da umidade dos corpos de prova de concreto na velocidade de pulso ultrassônico 
(VPU). Para tal, foram moldados 36 corpos de prova cilíndricos (10x20 cm) e 9 cúbicos com 25 cm de arestas, com traço 1:2,7:3,2 (cimento/areia/
brita), relação água/cimento de 0,58, e três tipos de cimento Portland (CP II-Z-32, CP IV-32 RS e CP V-ARI). Com os dados obtidos foi possível 
correlacionar o aumento da resistência do concreto ao longo do tempo (nas idades de 7, 14, 28, 70 e 91 dias) com o aumento da velocidade de 
pulso ultrassônico. Além disso, foi possível comprovar a influência direta da umidade do concreto e do grau de hidratação na VPU. A forma do 
corpo de prova, de modo geral não apresentou influência nos resultados, com exceção do caso do cimento CP V ARI.

Palavras-chave: ensaios não-destrutivos, durabilidade, absorção de água.
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1. Introdução

Em estruturas de concreto armado, a resistência à compressão 
do concreto consiste em uma das propriedades mais relevantes 
e aplicadas para o dimensionamento dos elementos estruturais. 
Para a avaliação desta propriedade nas obras são moldados cor-
pos de provas e posteriormente rompidos em determinadas ida-
des de cura em condições controladas. Alguns autores citam que 
a hidratação do cimento Portland atinge aos 28 dias de cura cerca 
de 70-80% do grau de hidratação e praticamente se completa aos 
365 dias (Mehta e Monteiro [1]; Taylor [2]) . Porém, quando o ma-
terial é lançado, adensado e curado em campo, o mesmo não está 
nas mesmas condições expostas nos ensaios e os valores de grau 
de hidratação efetivos devem ser menores do que no caso das 
condições de cura ideal.
O processo de hidratação do cimento pode ser avaliado direta-
mente utilizando técnicas como microscopia, termogravimetria ou 
difração de raios X, ou indiretamente pela determinação do calor 
desenvolvido na hidratação (Naik et al. [3]; Neville [4]). Mas em 
estruturas moldadas in loco são necessárias alternativas eficien-
tes para avaliação de estruturas concluídas e em condições de 
operação, sem danos à funcionalidade ou à aparência (Pereira e 
Medeiros [5]).
Diante disto, um método usual de se inspecionar e fazer diagnósti-
cos do desempenho das estruturas é a extração do testemunho in 
loco e submetê-lo a ensaios de compressão axial, para determinar 
a resistência à compressão do concreto analisado. Contudo, em 
muitas situações, a geometria do elemento estrutural não viabiliza 
a obtenção padronizada da amostra, além de afetar a estabilidade 
da peça (Castro et al. [6]). 
Para tanto, nas últimas décadas buscou-se desenvolver novas 
tecnologias que permitissem a isenção de danos ou que interfe-
risse minimamente na capacidade resistente da estrutura, tam-
bém conhecidos como ensaios não destrutivos. Além de permitir 
o monitoramento e diagnóstico de estruturas recentes ou antigas, 
os ensaios não destrutivos devem apresentar características eco-
nômicas e operacionais interessantes, tais como: facilidade de 
operação, baixo custo de operação do monitoramento, rapidez de 
execução e ainda manter incólume a estrutura do material anali-
sado, conforme relatado por Grantham et al. [7]. O ultrassom é 
um representante destes métodos não destrutivos que, de acordo 
com a ASTM E 114 [8], pode ser usado para a detecção de defei-

tos no interior do concreto, assim como a deterioração decorrente 
de agressividade do meio e dos ciclos de gelo-degelo.
Em termos funcionais, Ferrari e Padaratz [9] explicaram que quan-
do os impulsos mecânicos são aplicados a um sólido são produzi-
das três ondas, de forma que cada onda possibilita um movimento 
específico de partículas, sendo elas: Longitudinal (compressão), 
transversal (cisalhamento) e superficial. Dentre os mais varia-
dos fatores (Ex: presença de armadura, fissuras, temperatura e 
dimensão do agregado) existem fatores intrinsecos ao concreto 
que interferem nas medições do ensaio de ultrassom como o tipo 
de cimento, relação água/cimento, grau de hidratação, umidade 
e condições de cura do concreto (NBR 8802 [10]; De Belie et al. 
[11]; Nagrockiene et al. [12]; Ferrari e Padaratz [9]). Sobre este 
tema Nagroskiene et al. [12]) ressaltam que o teor de aditivo su-
perplastificante e sua interação com o tipo de cimento também 
tem influência na velocidade de pulso ultrassônico. Além disso, é 
importante salientar que o tipo de cimento e o grau de hidratação 
têm maior influencia nas primeiras idades (até 24-48 horas) como 
mostram os resultados de Sturrup et al. [13]; Elvery e Ibrahim [14] 
e Evangelista [15].
Cosme-Lopez et al. [16] verificaram em seu trabalho que devido 
à alta correlação encontrada no seu experimento, os ensaios com 
ultrassom podem até substituir os de resistência à compressão para 
detectar a evolução da hidratação da pasta de cimento presente 
no concreto. O trabalho de Pereira e Medeiros [5] corrobora esta 
informação indicando uma correlação linear entre a resistência à 
compressão e a velocidade de pulso ultrassônico com R2 de 0,98. 
Por outro lado, o trabalho de Capraro et al. [17] apresentou relação 
linear com R2 variando entre 0,75 e 0,92, indicando que existe a 
possibilidade de índices de correlação menos precisos do que os 
que ficam acima de 0,90 já relatados. Contudo, Demirboga et al. 
[18] e Sabbag e Uyanik [19] apresentaram relações exponenciais 
com R2 entre 0,90 e 0,99, e este último apresentou uma proposição 
de um modelo de estimativa da resistência à compressão com o 
uso de dados de velocidade de pulso ultrassônico.
De acordo com a ASTM 114 [8], o ensaio de velocidade de pulso 
ultrassônico representa uma tecnologia viável a diagnóstico de es-
truturas pois além de permitir caracterizar o material, serve para 
avaliar a sua integridade e estimar a resistência à compressão e o 
módulo de elasticidade do material. Além disso, Hernandez et al. 
[20] citaram que o método de velocidade de pulso ultrassônico é 
utilizado amplamente para verificar a densidade e os parâmetros 

Tabela 1
Caracterização química dos cimentos CP V-ARI, CP II-Z-32 e CP IV-32 RS

Componente
Tipo de cimento

CP V-ARI CP II-Z-32 CP IV-32 RS
CaO (%) 60,89 54,67 45,17
SiO2 (%) 18,96 22,04 28,92
Al2O3 (%) 4,24 6,17 9,56
SO3 (%) 3,00 2,69 2,31

Fe2O3 (%) 2,66 3,10 3,83
MgO (%) 3,87 3,45 2,88

Perda ao fogo (%) 3,18 5,51 3,29
Resíduo insolúvel (%) 0,81 10,96 25,33
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elásticos dos materiais cerâmicos, assim como indicam os traba-
lhos de Mesquita et al. [21] e Mesquita et al. [22] que fizeram apli-
cações da técnica para o estudo de obras históricas construídas 
de paredes estruturais com blocos cerâmicos. 
Dentro deste contexto, este estudo tem o objetivo de avaliar a in-
fluência do tipo de cimento, da idade de cura, da forma e da umi-
dade dos corpos de prova de concreto nas leituras de velocidade 
de pulso ultrassônico (VPU).

2. Materiais e métodos

Para atingir os objetivos propostos foram moldados um total de 45 
corpos de prova cilíndricos (10 cm x 20 cm) e 9 corpos de prova 
cúbicos de arestas de 25 cm. Deste conjunto de amostras, 36 cor-
pos de prova cilíndricos foram submetidos ao ensaio de compres-
são axial de acordo com a norma NBR 5739 [23], e nove cilindros 
e os nove cúbicos foram utilizados exclusivamente para as leituras 
de velocidade de pulso ultrassônico (VPU), conforme a NBR 8802 
[10]. Os corpos de prova foram mantidos em cura por imersão, 
em água saturada com cal, com temperatura ambiente (20 ± 5 oC) 
durante todo o período de 100 dias do experimento, de acordo 
com a NBR 5738 [24].

2.1 Materiais

Os cimentos empregados no experimento foram o CP V-ARI, CP 
II-Z-32 e CP IV-32 RS, cujas propriedades químicas (que foram re-
alizadas em um espectrômetro de fluorescência de raios X (FRX) 
PW2424/00 – Magix Panalytical) e físicas estão informadas nas 
Tabela 1 e Tabela 2. 
O agregado miúdo, oriundo da região metropolitana de Curitiba, fi-
cou dentro dos limites inferiores e superiores da zona ótima de dis-
tribuição granulométrica (Figura 1). O agregado graúdo, também é 
oriundo da região metropolitana de Curitiba, de origem basáltica, 
e ficou dentro da zona granulométrica 9,5/25 mm. Para ambos os 
agregados, a caracterização foi obtida a partir do descrito pela 
NBR 7211 [25]. A massa específica do agregado miúdo foi de  
2,59 g/cm³ e do agregado graúdo foi de 2,72 g/cm³.
A proporção de mistura adotada como concreto de referência foi 
de 1:2,7:3,2 (cimento: areia: brita) e a relação água/cimento de 
0,58, a mesma utilizada por Pereira e Medeiros [5]. O abatimento 
do tronco de cone obtido dos três traços referentes aos três ci-
mentos foram 160, 180 e 210, referentes ao CP V-ARI, CP II-Z-32 
e CP IV-32 RS, respectivamente. A água utilizada foi água potável 
fornecida pela concessionária local de abastecimento (Companhia 

Tabela 2
Caracterização física dos cimentos CP V-ARI, CP II-Z-32 e CP IV-32 RS

Tipo de ensaio
Tipo de cimento

CP V-ARI CP II-Z-32 CP IV-32 RS
Expansibilidade a quente (%) 0,14 0,58 0,40

Tempo de pega (início) 3:40 4:47 4:31
Tempo de pega (fim) 4:30 5:59 5:17

Consistência normal (%) 29,9 27,7 30,1
Blaine (cm²/g) 4351 3553 4200

#200 (%) 0,03 1,62 0,46
#325 (%) 0,27 11,04 2,60

Resistência à compressão 
(MPa) aos 28 dias 51,9 37,23 44,2

Massa específica (g/cm²) 3,11 2,98 2,82

Figura 1
Curva granulométrica dos agregados para a produção dos corpos de prova
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de Saneamento do Paraná – SANEPAR). O adensamento foi reali-
zado manualmente, com haste metálica padronizada, sendo o pre-
enchimento dos corpos de prova feito em 2 camadas de concreto, 
para todas as amostras, como preconizado pela NBR 5738 [24]. 

2.2 Ensaio de Velocidade de Pulso Ultrassônico
 (VPU)

As leituras foram realizadas com auxílio do equipamento Ultraso-
nic Pulse Velocity - Pundit Lab do fabricante Proceq, constituído 
de dois transdutores que trabalham em conjunto na medição (um 
emissor e o outro receptor de ondas). O equipamento foi configu-
rado com frequência de transmissão/recepção de 54 kHz, usando 
os transdutores de 50 mm de diâmetro.
Todas as leituras foram conduzidas de acordo com a NBR 8802 [10] 
empregando o método de transmissão direta entre os transdutores, 
como ilustrado na Figura 2. Antes de cada leitura, foi realizada a lim-
peza da superfície, retirando qualquer material que possa mascarar a 
penetração do feixe sônico. Em seguida, para cada leitura foi utilizado 
o gel de acoplamento indicado pelo fabricante para produzir o contato 
adequado entre os transdutores e as superfícies do concreto.
Para garantir a centralização das leituras em cada corpo de prova 
cilíndrico foi utilizado um aparato metálico usado como guia de 
posicionamento, como ilustrado na Figura 2. 

2.3 Avaliação da VPU no estado fresco

Como ilustrado na Figura 3, o ensaio foi realizado com o concreto 
fresco introduzido numa fôrma cilíndrica com dimensões de 10 cm 
x 20 cm restrita na base e no topo por duas placas de vidro com o 
intuito confinar o concreto.
A moldagem foi efetivada com a fôrma cilíndrica posicionada na 
vertical com a base apoiada na placa de vidro. Em seguida, a se-
gunda placa de vidro foi posicionada no todo da fôrma, foi execu-
tada a fixação com os parafusos e o conjunto foi posicionado na 
posição horizontal, como mostra a Figura 3.
As leituras foram executadas utilizando as placas de vidro como 
superfície de contato dos transdutores. O gel de acoplamento foi 
utilizado para o contato dos transdutores de 54 kHz, assim como 
foi feito no caso de acoplamento direto no concreto, quando feito 
o ensaio em estado endurecido. FREIRE et al. [26] realizaram um 
procedimento de monitoramento da VPU do concreto no estado 
fresco com procedimento semelhante a este.
As leituras foram realizadas nos tempos de 3 h, 5 h, 7 h e 9 h con-
tadas a partir da mistura dos materiais secos com a água. Estes 
momentos de leituras foram adotados para monitorar a VPU entre 
o início e fim de pega do cimento, gerando informações acerca do 
período de transição do concreto entre o estado líquido e sólido.

Figura 2
Esquema do posicionamento dos transdutores para emissão e recepção da onda ultrassônica 
nos corpos de prova cilíndricos 10 cm x 20 cm

Figura 3
Ensaio de VPU em concreto no estado fresco com formas cilíndricas 10 cm x 20 cm e placas de vidro 
temperado nas bases
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2.4 Avaliação da VPU no estado endurecido

Influência da umidade

A absorção de água por capilaridade no concreto endurecido foi 
avaliada para as idades de 28 dias, 70 dias e 91 dias de cura para 
os três diferentes cimentos, seguindo a NBR 9779 [27]. Para a re-
alização do ensaio, os corpos de prova foram submetidos satura-
dos ao procedimento de medição da VPU. Em seguida, os corpos 
de prova passaram por uma secagem em estufa, a uma tempe-
ratura de 100 ºC até constância de massa, para se determinar 
a massa seca e a VPU na condição seca. De posse dos corpos 
de prova secos, os mesmos foram posicionados sobre suportes, 
preenchendo com água o recipiente de ensaio, de modo que o 
nível d’água permaneceu com 5 ± 1 mm acima de sua face inferior 
(Figura 4). Posteriormente, foi determinada a massa e a VPU dos 
corpos de prova em 3 h, 6 h, 24 h, 48 h e 72 h, para se verificar a 
influência da absorção d’água por capilaridade na VPU. 

Influência da resistência à compressão

O ensaio de resistência à compressão axial ocorreu segundo a 
NBR 7215 [28], cujos corpos de prova foram retirados da imersão 
e foi realizada a leitura com o aparelho de ultrassom momentos 

antes da ruptura, com os corpos de prova ainda saturados para 
as idades de 7 dias, 14 dias, 28 dias, 70 dias e 91 dias de cura 
submersa em água saturada com cal.  

Influência da forma do corpo de prova

Foram moldados três corpos de prova cilíndricos (10 cm x 20 cm) 
e três cúbicos (25 cm de arestas) para cada um dos três tipos de 
cimentos (CP V-ARI, CP II-Z-32 e CP IV-32 RS), totalizando nove ci-
líndricos e nove cúbicos. As leituras da VPU, com os corpos de prova 
sempre saturados com superfície seca, foram realizadas nas idades 
de 7, 14, 28, 70 e 91 dias, utilizando transdutores de 54 kHz, acopla-
dos nos corpos de prova com gel condutor de ultrassonografia. Para 
os cilíndricos foi utilizado o suporte metálico para alinhar os transdu-
tores com o centro dos corpos de prova. Para os cúbicos, o centro 
dos corpos de prova foi marcado com o auxílio de um parquímetro 
para também facilitar o alinhamento dos transdutores (Figura 5).

Análise estatística

Para corroborar os resultados e verificar a diferença e significân-
cia ou não dos dados obtidos, foi realizada a Análise de Variância 
(ANOVA: um critério) e o teste de Tukey a posteriori, com 95% de 
confiança com o auxílio do Software livre Bioestat - versão 5.3.

3. Resultados e discussões

3.1 Velocidade de pulso ultrassônico do concreto
 no estado fresco

Nesta fase do estudo buscou-se verificar o comportamento da velo-
cidade de pulso ultrassônico nas primeiras horas de hidratação do 
concreto, ou seja, no período de transição entre o estado plástico e 
de sólido poroso. Desse modo, a Figura 6 mostra os dados de leitu-
ras nos tempos de 3 h, 5 h, 7 h e 9 h após a mistura dos materiais 
secos com a água. Segundo Mehta e Monteiro [1] a hidratação é 
influenciada pela finura do cimento, relação água/cimento, tempera-
tura de cura, presença de aditivos e adições no cimento. Com base 
no teste estatístico aplicado, não foi possível verificar diferenças 
significativas, pois o p-valor foi maior que 0,05 para todos os tempos 
de leitura. Como a tendência dos resultados não ficou muito clara, 

Figura 4
Ensaio de absorção por capilaridade dos corpos 
de prova (procedimento da NBR 9779 [27])

Figura 5
Esquema do posicionamento dos transdutores 
para emissão e recepção da onda ultrassônica 
nos corpos de prova cúbicos de 25 cm de arestas

Figura 6
Velocidade de ultrassom para os três diferentes 
tipos de cimento nas primeiras horas da 
hidratação no estado fresco
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outros estudos focados especificamente na VPU no estado fresco 
são necessários para ter conclusões mais efetivas.

3.2 Velocidade de pulso ultrassônico do concreto
 no estado endurecido

Na Figura 7 é apresentada a evolução da resistência à compres-
são e da velocidade de pulso ultrassônico ao longo do tempo para 
os três tipos de cimentos estudados (CP V-ARI, CP II-Z-32 e CP 
IV-32 RS), bem como a correlação para esses dois parâmetros. É 
importante ressaltar que a correlação foi realizada para as leituras 
obtidas nos mesmos corpos de prova que foram rompidos.

Observa-se na Figura 7 (a) que a resistência à compressão dos 
três tipos de cimento aumentou ao longo do tempo e esse aumen-
to dos 7 dias aos 91 dias de cura foi de 45% para o CP V, 117% 
para o CP II Z e de 95% para o CP IV. É interessante observar que 
houve um acentuado incremento de resistência nos cimentos CP 
II Z 32 e CP IV dos 70 para os 91 dias oriundo das reações po-
zolânicas tardias referentes a hidratação das adições do cimento. 
Mehta e Monteiro [1] afirmam que concretos sem adições minerais 
no cimento e com níveis de clínquer superiores a 90% (CP V) ga-
nham aproximadamente 90% da resistência aos 28 dias de cura 
úmida. Para o presente estudo o concreto dosado com o cimento 
CP V obteve 89% do ganho de resistência aos 28 dias (comparado 

Figura 7
Evolução da resistência e da VPU do concreto ao longo do tempo: a) resistência à compressão; 
b) velocidade de pulso ultrassônico em função da forma do CP; c) correlação entre a resistência 
à compressão e a velocidade de pulso ultrassônico

c

a b
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com a ruptura aos 91 dias) e os cimentos CP II Z e CP IV o ganho 
foi de aproximadamente 55%, que também era esperado pois de 
acordo com Mehta e Monteiro [1] as adições pozolânicas tem me-
nor velocidade de hidratação em relação ao clínquer. Foi possível 
observar diferenças estatisticamente significativas em relação a 
resistência à compressão na comparação do CP V com C II Z e 
CP V com C IV até a idade de 70 dias e não significativas entre o 
CP II Z com CP IV até essa mesma idade. Em relação a idade de 
91 dias nenhum dos cimentos teve diferença significativa. 

Pela Figura 7 (b) observa-se que a velocidade de pulso ultrassô-
nico aumentou apenas 6% dos 7 dias aos 91 dias para o CP V e 
aproximadamente 23% para os cimentos CP II Z e CP IV, sendo 
possível verificar diferença estatística na comparação das idades 
em relação ao tipo de cimento, que corrobora a influência do tem-
po de cura/grau de hidratação no aumento da velocidade de pulso 
ultrassônico. Após a realização do teste estatístico, não foi pos-
sível verificar diferenças estatísticas para nenhuma das idades, 
na comparação do CP II Z com CP IV. Na comparação do CP V 

Figura 8
Ensaios físicos ao longo de 72 h para os três tipos de cimento na idade de 28 dias: a) velocidade 
de pulso ultrassônico ao longo do ensaio de absorção; b) absorção de água por capilaridade; 
c) correlação entre a velocidade de pulso ultrassônico e a absorção de água por capilaridade

a b

c
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com C II Z, foi possível observar diferenças nas idades de 7 dias e  
70 dias. Já na comparação do CP V com CP IV as idades que 
apresentaram diferenças foram 7 dias, 14 dias e 70 dias. Assim 
como ocorreu com a resistência a compressão, na idade de 91 
dias, nenhum dos cimentos teve diferença significativas para a 
VPU. Comparando com os experimentos de Sturrup et al. [13], El-
very e Ibrahim [14] e Evangelista [15], este trabalho confirma que 
o tipo de cimento e o grau de hidratação têm maior influência nas 
primeiras idades, porém, pelo menos para os materiais usados 

nesta pesquisa, não só até 24-48 horas da mistura dos materiais 
secos com a água.
Estas informações estão de acordo com o trabalho de Malhotra 
e Carino [29], que afirma que o efeito da idade do concreto so-
bre a VPU é semelhante ao efeito da idade sobre a resistência à 
compressão do concreto. Segundo os autores, no início as velo-
cidades crescem mais rapidamente, e em idades mais avançadas 
este crescimento é reduzido. Assim como encontrado na Figura 7, 
Malhotra e Carino [29] afirmam que a tendência de crescimento da 

Figura 9
Ensaios físicos ao longo de 72 h para os três tipos de cimento na idade de 70 dias: a) velocidade de 
pulso ultrassônico ao longo do ensaio de absorção; b) Absorção de água por capilaridade;  
c) correlação entre a velocidade de pulso ultrassônico e a absorção de água por capilaridade

a b

c
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VPU é semelhante à curva tensão versus idade de um determina-
do concreto, mas a VPU atinge um patamar de constância antes 
do que no caso da resistência à compressão.
Além disso, notou-se que a velocidade de pulso ultrassônico aumen-
tou de forma mais rápida para o CP II Z e CP IV nas primeiras idades 
e continuou a uma taxa mais lenta até atingir os 91 dias, resultados 
estes, que estão de acordo com o trabalho de ABO-QUDAIS [30], 
onde o autor estudou o efeito dos parâmetros de mistura do concreto 
na propagação de ondas ultrassônicas, obtendo leituras começando 
de 4200 m/s aos 28 dias e com valores próximos de 5000 m/s aos  
90 dias de cura. Estes dados corroboram com os dados da Figura 7 
(b) que também variaram entre 4100 a 5300 m/s.
Ainda segundo ABO-QUDAIS [30] o volume de poros capilares na 
pasta de cimento hidráulico diminui com o tempo, uma vez que o 
grau de hidratação do cimento depende da duração da cura, além 
de outras condições de cura como temperatura e umidade que no 

estudo do autor foram mantidas constantes. Esta informação justifica 
o aumento da VPU com o passar do tempo de cura, assim como 
ocorreu na Figura 7 (b). 
Como é possível observar na Figura 7 (c), foram obtidas boas corre-
lações lineares (R² ≥ 90%) entre a resistência à compressão média 
e a velocidade de pulso ultrassônico para os concretos produzidos 
com os três tipos de cimentos. O ajuste linear apresentou-se razoável 
para descrição desta relação, conclusão também obtida por Pereira 
e Medeiros [5] estudando três traços de concretos com relações a/c 
de 0,43, 0,50 e 0,59 que correlacionaram a resistência à compressão 
versus a velocidade de pulso ultrassônico (m/s) através de uma re-
gressão linear cujo R² foi igual a 0,9972.
Em contradição, para Del Río et al. [31] a melhor maneira de apre-
sentar a correlação entre a resistência à compressão e a velocidade 
de pulso ultrassônico é de forma exponencial, mas como já foi citado 
anteriormente são muitos os fatores que influenciam nas leituras e 

Figura 10
Ensaios físicos ao longo de 72 h para os três tipos de cimento na idade de 91 dias: a) velocidade de 
pulso ultrassônico ao longo do ensaio de absorção; b) Absorção de água por capilaridade; 
c) correlação entre a velocidade de pulso ultrassônico e a absorção de água por capilaridade

a b

c
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não há um consenso do melhor método de correlação, sendo eles 
linear, polinomial ou exponencial.
Na Figura 8 estão apresentados os resultados de velocidade de 
pulso ultrassônico e absorção de água ao longo de 72 h de ensaio 
de sucção de água por capilaridade para os três tipos de cimento 
na idade de 28 dias de cura.
Para o presente estudo, o aumento da velocidade de pulso ultrassô-
nico ao longo das 72 h do ensaio de absorção foi de 3%, 5% e 4% 
para os cimentos CP V, CP II Z e CP IV, respectivamente, sendo que 
na comparação do CP V com CP II Z somente houve diferença signi-
ficativa nos tempos de 3 h e 72 h. Na comparação do CP V com CP 
IV houve diferenças apenas no tempo de 72 h. Na comparação do 
CP II Z com CP IV, não houve diferença em nenhum dos tempos. O 
ingresso de água no concreto deve causar aumento da VPU porque 
o som se transporta com maior velocidade na água do que nos po-
ros vazios do concreto. Porém, a magnitude de aumento na VPU ao 
longo do ensaio de absorção por capilaridade foi pequena. De modo 
geral, pode-se dizer que isso ocorreu pelas características do ensaio 
de absorção de água por sucção capilar, que envolve a penetração 
de pequena quantidade de água no concreto (12 gramas no caso da 
menor absorção de 0,15 g/cm2 e 20 gramas para o caso da maior 
absorção, que foi de 0,25 g/cm2). No ensaio, a água penetra no cor-
po de prova apenas pela face que fica em contato com a lâmina de 
água, de modo que a umidade fica heterogeneamente distribuída nos 
corpos de prova de concreto. Desse modo, durante o ensaio o con-
creto aumenta a umidade mas fica longe da saturação, sendo esta a 
justificativa para que o grau de influência da VPU ao longo do ensaio 
seja pequeno e não seja possível verificar a influência estatística do 
tipo de cimento para os resultados de absorção observados.
A Figura 8 (c) apresenta a correlação linear entra a VPU e a absor-
ção de água por capilaridade. Os valores de R2 são todos acima 
de 0,90, o que indica que existe influência com relação direta entre 
o ingresso de água no concreto e os valores de VPU.
Na Figura 9 são apresentados os resultados de ultrassom e absor-
ção de água por capilaridade ao longo de 72 h para os três tipos 
de cimento na idade de 70 dias de cura.
A Figura 9 mostra os resultados de velocidade de pulso ultrassôni-
co e absorção de água ao longo de 72 h de ensaio de sucção de 

água por capilaridade para os três tipos de cimento na idade de 
70 dias de cura. Após a análise estatística foi verificado diferença 
da VPU somente na comparação do CP V com CP IV no tempo de 
24 h de ensaio. Contudo, deve-se observar que a faixa de varia-
ção dos dados de VPU é menor para 70 dias (4900 – 5000 m/s). 
Além disso, como esperado devido ao aumento do grau de hidra-
tação, os valores de absorção foram menores para os concretos 
curados por 70 dias, com diferença significativa na comparação do 
CP V com CP IV e do CP II Z com CP IV nas idades de 3 h e 6 h., 
todavia, para a comparação do CP V com CP II Z, não foi possível 
observar diferenças. Mas é importante destacar na Figura 9 (c) 
que a correlação entre VPU e absorção de água tem valores de 
R2 maiores do que 0,89. Comparando os gráficos de correlação 
para 28 dias (Figura 8 (c)) com os de 70 dias (Figura 9 (c)) nota-
-se que a amplitude de influência da absorção é maior no primeiro 
caso pois a 70 dias a hidratação está mais avançada e o concreto 
menos poroso.
Na Figura 10 são apresentados os resultados de velocidade de pul-
so ultrassônico e absorção de água por sucção capilar ao longo de  
72 h para os três tipos de cimento na idade de 91 dias de cura. Após a 
avalição estatística, na comparação do CP V com CP II Z e do CP II Z 
com CP IV, somente foi observado diferença na VPU nos tempos de 
6 h e 72h, mas não foi observado diferença entre o CP V com CP IV 
em nenhum dos tempos. Neste caso também houve menor variação 
da absorção de água e de VPU, que se explica pelo fato de esta ser 
a idade de leitura com maior tempo de cura submersa, ou seja, com 
maior grau de hidratação. Vale ressaltar que não foi possível observar 
diferença estatística na absorção para os três tipos de cimento.
Avaliando a Figura 10 (c), mais uma vez existe relação direta en-
tre a VPU e o tempo de ensaio de absorção de água por sucção 
indicando que o ingresso de água no concreto aumenta a VPU.
Na Figura 11 é apresentada a velocidade de pulso ultrassônico 
para os três tipos de cimento e com os dois graus de umidade 
(corpos de prova secos e saturados). Neste caso, a influên-
cia da umidade é mais clara pois a diferença é mais extrema, 
seco e saturado. Utilizando a técnica estatística ANOVA com 
teste de Tukey a posteriori com 95% de significância, pode-se 
afirmar que existe diferença entre a VPU de corpos de prova 

Figura 11
Velocidade de pulso ultrassônico para os três tipos de cimentos, em três idades, comparando corpos 
de prova saturados com secos
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secos e saturados, com exceção do CP V aos 28 dias, CP IV 
aos 70 dias e CP V e CP IV aos 91 dias. Desse modo, os po-
ros vazios existentes no concreto seco representam um fator 
significativo na transmissão das ondas sonoras uma vez que a 
velocidade de pulso ultrassônico é menor no ar do que no sóli-
do. Quando o concreto fica saturado, a VPU tende a aumentar, 
pois os poros vazios agora estão preenchidos com água que 

se transporta com maior velocidade do que nos poros vazios. 
Estas informações estão de acordo com os trabalhos de Naik 
et al. [3] e Ohdaira e Masuzawa [32].
A Figura 12 mostra a comparação das leituras executadas em 
corpos de prova cilíndricos de 10 cm x 20 cm e cúbicos de aresta 
de 25 cm para todas as séries estudadas. Na maioria dos casos 
pode-se afirmar que a forma dos corpos de prova não apresentou 

Figura 12
Comparação entre medida de VPU em corpos de prova cilíndricos de 10 cm x 20 cm e cúbicos 
de aresta de 25 cm, para os três tipos de cimentos, em diferentes idades

Figura 13
Correlação entre medida de VPU em corpos de prova cilíndricos de 10 cm x 20 cm e cúbicos de aresta 
de 25 cm
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diferença estatística nas leituras, com exceção do CP V em todas 
as idades e do CP IV aos 7 dias. O fato de não ocorrer mudan-
ça com a variação da forma e dimensões (na maioria dos pares 
de comparação) confirma que a medida da velocidade de pulso 
ultrassônico é efetivamente dependente da variação do material, 
sendo este um ponto positivo para comparação de resultados 
entre diferentes estudos experimentais relativos a trabalhos de 
outros autores.
A Figura 13 mostra a correlação linear da velocidade de pulso ul-
trassônico nos corpos de prova cilíndrico e nos cúbicos para cada 
um dos três tipos de cimento. Verifica-se que tanto a linha de ten-
dência para o CP II Z e CP IV ficaram muito próximas da linha de 
45 graus em relação ao eixo x. O comportamento para o caso 
do CP V foi diferente de modo que o coeficiente angular da linha 
de tendência dos dados com relação ao eixo x foi menor do que  
45 graus. Isso confirma a comparação de médias pelo teste de 
Tukey, reafirmando que no caso do CP V os dados de VPU não 
são equivalentes para o cilindro e para o cubo.

4. Conclusões

Esta pesquisa experimental possibilitou o estabelecimento das 
conclusões elencadas a seguir:
n Com a correlação estabelecida entre a resistência à compres-

são e a velocidade de pulso ultrassônico, pode-se constatar 
que foram obtidas relações lineares satisfatórias para os três 
cimentos estudados, com os valores de R² superiores a 0,89;

n Foi possível verificar diferença estatística na comparação das 
idades em relação ao tipo de cimento, que corrobora a influên-
cia do tempo de cura/grau de hidratação no aumento da velo-
cidade de pulso ultrassônico;

n O tipo de cimento apresentou influência na VPU até a leitura 
de 70 dias na comparação do CP V com CP II Z e do CP V com 
CP IV, diferente do que afirmam alguns autores que relatam ter 
encontrado efeito do tipo de cimento apenas até 24-48 horas 
da mistura dos materiais secos com a água;

n O ensaio de absorção ocasionou pouco variação na VPU, que 
se tornou ainda menor a medida que o tempo de cura aumen-
tou entre 28 e 91 dias;

n A comparação entre concreto seco e saturado mostrou dife-
rença na VPU, de modo que o concreto saturado apresentou 
sempre maiores valores de VPU. A exceção foi o CP V ARI, 
que se comportou diferente dos demais;

n A diferença da velocidade de pulso ultrassônico (VPU) entre 
corpos de prova com diferentes geometrias (cilíndricos e cúbi-
cos) foi inferior a 200m/s para a maioria dos pares compara-
dos. Isso confirma conclusões de outros estudos que indicam 
que a variação da geometria do corpo de prova não interfere 
na propagação de ondas ultrassônicas. A exceção foi o CP V 
em todas as idades, assim como ocorreu na comparação entre 
concreto seco e concreto saturado.  
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Abstract 

Resumo

In this paper it is presented how the influence of soil-structure interaction (SSI) interferes on reinforced concrete structures in small buildings with deep 
foundations, with the objective of analyzing the influence of SSI on the loads and repressions, global stability and costs of materials. The analysis were 
based on numerical-computational simulations of a commercial building using CAD/TQS commercial software. The building was simulated with 4, 6 
and 8 floors with 3 different profiles of soils, generating 8 case studies. When considering SSI, the loads and repressions did not present significant 
variations and the parameters of global instability were within the normative recommendations. Among the variables analyzed, the material cost of 
the structure was the least affected item with the SSI consideration. 
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Palavras-chave: estacas escavadas, concreto armado, efeito de grupo, estabilidade global.

http://creativecommons.org/licenses/by/4.0/deed.en
https://orcid.org/0000-0002-4158-7325
https://orcid.org/0000-0002-0660-9795
https://orcid.org/0000-0001-6471-9848
https://orcid.org/0000-0001-6946-0839
https://orcid.org/0000-0003-0361-7658


1. Introduction

According to standard NBR 6122 of the Brazilian Association of 
Technical Standards [1], the soil-structure interaction is the struc-
tural analysis mechanism considering the deformability of founda-
tions in conjunction with the superstructure. 
According to Kausel [2], studies on Soil-Structure Interaction (SSI) 
developed gradually in the first decades of the first half of the twen-
tieth century, evolving fast in the second half of the same century 
because of offshore and nuclear works and the emergence of stud-
ies using the finite element method and better performing comput-
ers to improve seismic safety. 
In Brazil, SSI studies of surface foundations included the largest 
number of studies on the subject and were also the first to be con-
ducted. Gusmão [3], Antoniazzi et al. [4] and Pavan et al. [5] devel-
oped SSI studies in foundations with spread footing foundations, 
Lima et al. [6] performed studies with mat foundations and Rosa et 
al. [7] with mixed foundations. 
Studies involving deep foundations are fewer in number and were 
developed only in the last 15 years. This type of foundation has 
a greater complexity in numerical-computational simulations and 
was studied by Savaris et al. [8], Mota [9] and Borges [10]. 
Internationally, research on SSI has focused on dynamic aspects, 
as in Schepers [11], Restrepo and Jaramillo [12], Papadopoulos et 
al. [13] and Carbonari et al. [14]. 
According to Gusmão [15], SSI is not considered in most struc-
tural designs, i.e., the columns of buildings are treated as having 
unmovable supports. This fact was discovered in a national sur-
vey conducted with professionals who develop special, industrial 
and building designs, with only 3% of them taking SSI into account 
regularly. Venanzi, Salciarini and Tamagnini [16] also report that 
tall buildings are frequently designed without considering SSI in 
situations involving dynamic analysis. 
In addition to being an interdisciplinary field, the main reasons for 
not considering SSI in designs involve the limited time available for 
computational simulations at the design level, in addition to the dif-
ficulty in performing numerical simulations. It is, therefore, impor-
tant to develop research that demonstrates the behavior of struc-
tures of different sizes, with different types of foundations, when 
SSI is considered. This is reinforced by the increasing verticaliza-
tion of the urban environment and construction systems, with these 
increasing spans and slenderness resulting in increasing loads on 
the foundations, making works more sensitive to settlements and 
deformations, directly influencing their performance.
The situation is similar for SSI studies involving dynamic analyses. 
So much so that according to Roberto and Sola [17] one can find 
a large number of specialists in soil dynamics who don’t have an 
in-depth understanding of the dynamics of structures, while many 
specialists in structure dynamics don’t know soil dynamics. 
According to Iwamoto [18], Antoniazzi [19] and Mendes [20], the 
loads and settlements of the central columns tend to decrease 
while those of the periphery tend to increase when SSI is consid-
ered in the structural analysis of buildings. Studies by Jordão [21] 
and Delalibera [22] point to an increase in the global instability pa-
rameters when SSI is considered in structural designs. This previ-
ously-described behavior of loads, settlements and global stability 
represents the general trend or behavior in most studies on SSI. 

For Crespo [23], the first floors of buildings function as a vierendeel 
beam formed by the spans between beams and columns, result-
ing in axial forces in the slabs and beams and with the other floors 
above behaving like a plate, suffering little influence of the move-
ment of the floors below. As reported by Pavan, Costella and Guar-
nieri [5], the structural elements closest to the foundations have the 
greatest variations in their forces, regardless of the combination, 
and this is an important factor to be taken into account in the de-
sign of transition beams in basements. 
According to Medeiros [24], the analytical solutions involving SSI 
available in the literature have very restricted applicability, making 
SSI a subject that requires further research. These SSI studies 
require the use of computer software for the modeling of struc-
tures. In Brazil, the most commonly used tool is the SISEs module, 
integrated with the commercial CAD/TQS software, which not only 
calculates the forces and settlements, but also sizes and designs 
structural elements. 
Since SSI studies of small structures with deep foundations are 
scarce, the objective of this paper is to study the behavior of the 
infrastructure, superstructure and the variation of the material 
costs for foundations, beams, columns and slabs of a reinforced 
concrete building that takes SSI into account. The analyses were 
performed by varying the number of floors of the building, consid-
ering soil masses with different strength profiles and using deep 
foundations with drilled piles.

2. Methodological procedures

2.1 Soil mass and admissible load  analysis 
 of the drilled piles

For the characterization of the residual basalt clay soil, belong-
ing to the Serra Geral geological formation in the region of the 
Paraná Basin, which covers a part of northern Rio Grande do 
Sul, more than half of Santa Catarina and the south and south-
west of Paraná, 215 SPT (Standard Penetration Test) cam-
paigns were studied, provided by a specialized company, total-
ing 816 holes. The objective of this collection was to qualify the 
soil of this region without a probabilistic or inferential aspect, 
obtaining three soil profiles for the design of piles with a small, 
medium and high load capacity. The geotechnical characteris-
tics analyzed were the penetration resistance index (NSPT) at 
each meter, the depths of the water table and the bedrock. In 
this analysis, only probes that characterized the use of deep 
foundations were used, i.e., with several layers of clay soil, a 
common characteristic of the region under study, and with the 
bedrock at depths greater than 20m. 
The adopted infrastructure was composed of pile caps and 
piles drilled by a mechanical auger. The Aoki and Velloso [25] 
method was used to determine the load capacity of the piles  
and the maximum compressive stress of the piles was set at 
values lower than 5 MPa, which was done to avoid the use of 
reinforcement along the piles’ shaft. The usual reinforcement 
used at the top of the piles, for the transmission of loads and 
connection with the pile cap, was considered to be equal in all 
the performed analyses and as such, it was not considered as a 
cost comparison element. 
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The maximum length of the piles was limited to 20 m. The criterion for 
the definition of the pile diameter was established considering the most 
requested diameter in each pile cap in the ultimate limit state so that the 
characteristic acting load was at most 10% greater than the admissible 
load. This procedure was adopted to avoid the oversizing of the piles 
since the values of the diameters used were multiples of 10 cm.

2.2 Analysis of the superstructure and foundations

The analyzed structure was an example of a building for com-
mercial use, with a rectangular floor plan (Figure 1), with the 
analyses being carried out for 4, 6 and 8 floors. The C25 class 
of concrete was used for the columns, beams and slabs. The 

Figure 1
Commercial building with 4, 6 and 8 floors
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C25 class of concrete was used for the pile caps and C20 for 
the piles. 
Situations where there was interference between the pile caps or 
where the spacing between the axis of the piles was less than 3 
times their diameter, were not considered in the analyses. 
The columns were the only elements in the superstructure that had 
their dimensions modified depending on the number of floors. The 
dimensions of the columns in each of the three analyzed situations 
are shown in Table 1.
Since this was a commercial building, the considered acciden-
tal load was 0.30 kN/m² and the lining load was 0.15 kN/m². The 
parameters for considering the wind forces on the structure are 
shown in Table 2. 
The computational simulation consisted in the comparison of the 
structural models that had their columns supported on unmovable 
foundations (without SSI) with those columns supported on flex-
ible foundations, both rotationally and translationally (with SSI). 
The CAD/TQS software with the SISEs module was used for the 
described procedure. 
The beams and columns were simulated as bar elements, forming 
spatial frames. The slabs were simulated as grids consisting of bar 
elements. The rigid diaphragm effect represented by the slab in 
the spatial frame was considered in a simplified way, by increas-

ing the lateral inertia of the beams. The pile caps were defined as 
rigid elements and the piles as bar elements connected to springs, 
which represented the soil mass. 
The superstructure was designed with the simulation without SSI, 
with its supports being unmovable, from which the loads on the 
foundations were extracted in the ultimate limit state. After defining 
the loads on the foundations, the piles and pile caps were sized. 
The following steps were followed for the SSI simulation: 
a)  With the superstructure and its foundations defined, the reac-

tions were obtained with and without wind for the structure cal-
culated with its unmovable supports; 

b)  The settlements (displacements at the pile tip plus the elas-
tic shortening of the pile shaft) were calculated with loads of 
the windless loading case, considering the group effects. The 
settlements in the pile tips were calculated with the Aoki and 
Lopes [26] method. The equivalent stiffnesses were calculated, 
dividing the forces (support reactions) applied by the respec-
tive settlements. The parameters used were the deformation 
modulus (Table 3) and the Poisson coefficient (Table 4);

Table 1
Dimension of the superstructure columns

Column
Dimensions of the columns

of the 4-floor buildings
(cm)

Dimensions of the columns 
of the 6-floor buildings 

(cm)

Dimensions of the columns 
of the 8-floor buildings 

(cm)
1 20 x 20 25 x 25 25 x 25
2 30 x 25 30 x 30 30 x 30
3 30 x 25 30 x 30 30 x 30
4 20 x 20 25 x 25 25 x 25
5 25 x 25 30 x 25 30 x 30
6 45 x 30 55 x 30 65 x 35
7 40 x 30 55 x 30 65 x 35
8 25 x 25 30 x 25 30 x 30
9 25 x 25 30 x 25 30 x 30
10 30 x 45 30 x 55 35 x 65
11 30 x 45 30 x 55 35 x 65
12 25 x 25 30 x 25 30 x 30
13 25 x 25 30 x 25 30 x 30
14 45 x 30 55 x 30 65 x 35
15 45 x 30 55 x 30 65 x 35
16 25 x 25 30 x 25 30 x 30
17 20 x 20 25 x 25 25 x 25
18 30 x 25 40 x 35 40 x 30
19 20 x 20 25 x 25 25 x 25

Table 2
Parameters for wind loads

Basic 
speed

Vo

Ground 
factor

S1

Roughness 
category

S2

Statistical 
factor

S3

Building 
class

45 m/s 1 IV 1 B

Table 3
Soil deformation modulus estimates

Description of the soil type Typical values 
(KN/m²)

Very soft clay (SPT ≤ 2) 1000
Soft clay (SPT 2 to 5) 2000

Medium clay (SPT 6 to 10) 5000
Stiff clay (SPT 11 to 19) 8000
Hard clay (SPT > 19) 15000

Source: Adapted from Penna [27]
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c)  The structure was resized with duly discretized piles until the 
base with Vertical Reaction Coefficients (VRCs) and Horizontal 
Reaction Coefficients (HRCs) through elastic bands, as shown 
in Figure 2.

In the extraction of the results of the performed analyses, the 
software automatically provided the loads on the foundations, the 
global stability parameters and the horizontal displacements at the 
top of the building. The settlements are not provided automatically 
for the cases without SSI. For the cases with SSI, the column set-
tlements were read directly on the spatial frames after processing 
the integrated super x infrastructure model. 
In order to extract the settlements of the cases without SSI, the struc-
tures simulated with SSI were duplicated and then all the slabs, beams 
and columns of the structure were excluded. The following procedure 
consisted in manually adding only the loads for the case without SSI 
in the foundations that had all the piles and pile caps defined. In these 
models, only the piles and pile caps with the loads applied at their 
top were represented. The final procedure was the processing of this 
infrastructure and the reading of the settlements in the structural sys-
tem formed by the piles and pile caps. It should be noted that the step 
described above is not part of the algorithm of the CAD/TQS software, 
because the unmovable supports do not have settlements.

2.3 Material cost analysis

The sizing, design and quantifying of the steel, concrete and form-
works for the slabs, beams, columns and pile caps was performed 

automatically by the CAD/TQS software. For the piles, these calcu-
lations were performed manually. Data from the National Research 
System of Civil Construction Costs and Indicators (SINAPI) were 
used for the cost composition of the concrete, formworks and steel. 
The costs were compared based on these data and considering 
the models with and without SSI, regarding the following aspects: 
a) Concrete, formwork and steel costs;

Table 4
Poisson coefficient estimates

Description of the soil type u
Very soft clay (SPT ≤ 2) 0.24
Soft clay (SPT 2 to 5) 0.23

Medium clay (SPT 6 to 10) 0.22
Stiff clay (SPT 11 to 19) 0.21
Hard clay (SPT > 19) 0.21

Source: Adapted from TQS Informática [28]

Figure 2
Representation of the discretized piles
Source: TQS Informática [28]

Figure 3
Geotechnical profiles
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b) Structural element costs of the superstructure;
c) Structural element costs of the infrastructure;
d) The total cost of the superstructure and infrastructure;
e) Global cost (infrastructure plus superstructure).

3. Results and discussion

3.1 Soil and admissible load analysis of the piles

The mean geotechnical profiles obtained according to the method-
ology described above from the 215 probing campaigns are shown 
in Figure 3.
Table 5 shows the admissible loads of the piles as a function of 
their diameters and their values increased by 10%, together with 
the percentage differences between the soils. The global safety 
factor used was equal to 2.

For the pile with a diameter of 30 cm in probe profile 3, with a 
depth of 20 m, the compressive stress exceeded the value of 5 
MPa. As such, it was not used in the design of the foundations 
according to the adopted criterion. Instead, a 40-cm diameter pile 
with a depth of 16 m was used, which had an admissible load  
of 459.80 kN.

3.2 Analysis of the superstructure and foundations

Table 6 shows the dimensions of the pile caps and the number 
of piles with their respective diameters and depths for the 8-floor 
building, determined with the loads applied to the foundations re-
sulting from the analysis without SSI. When probe profile 1 was 
used for this number of floors, there was interference of the piles 
because their capacity was not high. This condition was therefore 
not considered, as explained in item 2.2. 

Table 5
Load capacity according to the Aoki and Velloso method [25] for depths of 20 m  

Permissible load (kN) for 20 m deep piles Permissible load variation (%)
Diameter 

(cm)
Probe profile 1 

(+10%)
Probe profile 2 

(+10%)
Probe profile 3 

(+10%)
Profile 2 

to Profile 1
Profile 3 

to Profile 2
Profile 3 

to Profile 1
30 279.95 363.88 — 23.07 — —
40 396.22 515.13 638.66 23.08 19.34 61.19
50 524.15 681.34 841.50 23.07 19.03 60.55
60 663.52 862.51 1061.61 23.07 18.75 60.00
70 814.44 1058.75 1298.99 23.08 18.49 59.49
80 976.80 1269.84 1553.75 23.08 18.27 59.07

Mean variation (%) 23.07 18.78 60.06

Table 6
Data of the foundations of the 8-floor building

Probe profile 2

Column
Block dimensions Piles

W x L x H 
(cm)

Ø 
(cm)

Prof. 
(m)

P1 90 x 90 x 90 1 Ø 60 20
P2 310 x 100 x 120 2 Ø 70 20
P3 310 x 100 x 120 2 Ø 70 20
P4 90 x 90 x 90 1 Ø 60 20
P5 270 x 90 x 110 2 Ø 60 20
P6 310 x 310 x 160 4 Ø 70 20
P7 350 x 350 x 180 4 Ø 80 20
P8 310 x 100 x 120 2 Ø 70 20
P9 270 x 90 x 110 2 Ø 60 20
P10 310 x 310 x 160 4 Ø 70 20
P11 310 x 310 x 160 4 Ø 70 20
P12 270 x 90 x 110 2 Ø 60 20
P13 270 x 90 x 110 2 Ø 60 20
P14 350 x 350 x 180 4 Ø 80 20
P15 310 x 310 x 160 4 Ø 70 20
P16 270 x 90 x 110 2 Ø 60 20
P17 100 x 100 x 100 1 Ø 70 20
P18 350 x 110 x 140 2 Ø 80 20
P19 100 x 100 x 100 1 Ø 70 20

Probe profile 3

Column
Block dimensions Piles

W x L x H 
(cm)

Ø 
(cm)

Prof. 
(m)

P1 80 x 80 x 80 1 Ø 50 20
P2 270 x 90 x 120 2 Ø 60 20
P3 270 x 90 x 120 2 Ø 60 20
P4 80 x 80 x 80 1 Ø 50 20
P5 230 x 80 x 110 2 Ø 50 20
P6 270 x 270 x 150 4 Ø 60 20
P7 270 x 270 x 150 4 Ø 60 20
P8 270 x 90 x 120 2 Ø 60 20
P9 230 x 80 x 110 2 Ø 50 20
P10 270 x 270 x 150 4 Ø 60 20
P11 270 x 270 x 150 4 Ø 60 20
P12 230 x 80 x 110 2 Ø 50 20
P13 230 x 80 x 110 2 Ø 50 20
P14 310 x 310 x 160 4 Ø 70 20
P15 270 x 270 x 150 4 Ø 60 20
P16 230 x 80 x 110 2 Ø 50 20
P17 90 x 90 x 90 1 Ø 60 20
P18 310 x 100 x 120 2 Ø 70 20
P19 90 x 90 x 90 1 Ø 60 20
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Table 7
Data of the foundations of the 6-floor building

Probe profile 1 

Column

Block 
dimensions Piles

W x L x H 
(cm)

Ø 
(cm)

Prof. 
(m)

P1 90 x 90 x 90 1 Ø 60 20
P2 310 x 100 x 120 2 Ø 70 20
P3 310 x 100 x 120 2 Ø 70 20
P4 90 x 90 x 90 1 Ø 60 20
P5 270 x 90 x 105 2 Ø 60 20
P6 310 x 310 x 165 4 Ø 70 20
P7 350 x 350 x 185 4 Ø 80 20
P8 270 x 90 x 105 2 Ø 60 20
P9 270 x 90 x 105 2 Ø 60 20

P10 310 x 310 x 165 4 Ø 70 20
P11 270 x 270 x 145 4 Ø 60 20
P12 270 x 90 x 105 2 Ø 60 20
P13 270 x 90 x 105 2 Ø 60 20
P14 350 x 350 x 185 4 Ø 80 20
P15 310 x 310 x 165 4 Ø 70 20
P16 270 x 90 x 105 2 Ø 60 20
P17 100 x 100 x 100 1 Ø 70 20
P18 350 x 110 x 140 2 Ø 80 20
P19 100 x 100 x 100 1 Ø 70 20

Probe profile 2

Column

Block 
dimensions Piles

W x L x H 
(cm)

Ø 
(cm)

Prof. 
(m)

P1 80 x 80 x 80 1 Ø 50 20
P2 270 x 90 x 110 2 Ø 60 20
P3 270 x 90 x 110 2 Ø 60 20
P4 80 x 80 x 80 1 Ø 50 20
P5 230 x 80 x 100 2 Ø 50 20
P6 270 x 270 x 160 4 Ø 60 20
P7 270 x 270 x 160 4 Ø 60 20
P8 230 x 80 x 100 2 Ø 50 20
P9 230 x 80 x 100 2 Ø 50 20
P10 270 x 270 x 160 4 Ø 60 20
P11 230 x 230 x 140 4 Ø 50 20
P12 230 x 80 x 100 2 Ø 50 20
P13 230 x 80 x 100 2 Ø 50 20
P14 270 x 270 x 160 4 Ø 60 20
P15 270 x 270 x 160 4 Ø 60 20
P16 230 x 80 x 100 2 Ø 50 20
P17 90 x 90 x 90 1 Ø 60 20
P18 270 x 90 x 105 2 Ø 60 20
P19 80 x 80 x 80 1 Ø 50 20

Probe profile 3

Column

Block 
dimensions Piles

W x L x H 
(cm)

Ø 
(cm)

Prof. 
(m)

P1 70 x 70 x 70 1 Ø 40 20
P2 230 x 80 x 100 2 Ø 50 20
P3 230 x 80 x 100 2 Ø 50 20
P4 70 x 70 x 70 1 Ø 40 20
P5 190 x 70 x 70 2 Ø 40 20
P6 230 x 230 x 155 4 Ø 50 20
P7 230 x 230 x 155 4 Ø 50 20
P8 230 x 80 x 100 2 Ø 50 20
P9 190 x 70 x 70 2 Ø 40 20

P10 230 x 230 x 155 4 Ø 50 20
P11 190 x 190 x 135 4 Ø 40 20
P12 190 x 70 x 70 2 Ø 40 20
P13 190 x 70 x 70 2 Ø 40 20
P14 230 x 230 x 155 4 Ø 50 20
P15 230 x 230 x 155 4 Ø 50 20
P16 190 x 70 x 70 2 Ø 40 20
P17 80 x 80 x 80 1 Ø 50 20
P18 270 x 90 x 110 2 Ø 60 20
P19 80 x 80 x 80 1 Ø 50 20

Table 8
Data of the foundations of the 4-floor building

Probe profile 1 

Column

Block 
dimensions Piles

W x L x H 
(cm)

Ø 
(cm)

Prof. 
(m)

P1 70 x 70 x 70 1 Ø 40 20
P2 230 x 80 x 100 2 Ø 50 20
P3 230 x 80 x 100 2 Ø 50 20
P4 70 x 70 x 70 1 Ø 40 20
P5 230 x 80 x 100 2 Ø 50 20
P6 350 x 110 x 140 4 Ø 80 20
P7 390 x 120 x 150 4 Ø 90 20
P8 230 x 80 x 100 2 Ø 50 20
P9 190 x 70 x 70 2 Ø 40 20

P10 110 x 350 x 140 2 Ø 80 20
P11 100 x 340 x 140 2 Ø 80 20
P12 190 x 70 x 70 2 Ø 40 20
P13 190 x 70 x 70 2 Ø 40 20
P14 390 x 120 x 150 2 Ø 90 20
P15 350 x 110 x 140 2 Ø 80 20
P16 190 x 70 x 70 2 Ø 40 20
P17 80 x 80 x 80 1 Ø 50 20
P18 270 x 90 x 110 2 Ø 60 20
P19 80 x 80 x 80 1 Ø 50 20

Probe profile 2

Column

Block 
dimensions Piles

W x L x H 
(cm)

Ø 
(cm)

Prof. 
(m)

P1 60 x 60 x 60 1 Ø 30 20
P2 190 x 70 x 90 2 Ø 40 20
P3 190 x 70 x 90 2 Ø 40 20
P4 60 x 60 x 60 1 Ø 30 20
P5 190 x 70 x 70 2 Ø 40 20
P6 310 x 100 x 120 2 Ø 70 20
P7 310 x 100 x 120 2 Ø 70 20
P8 190 x 70 x 70 2 Ø 40 20
P9 190 x 70 x 70 2 Ø 40 20

P10 100 x 310 x 120 2 Ø 70 20
P11 90 x 270 x 100 2 Ø 60 20
P12 150 x 60 x 60 2 Ø 30 20
P13 190 x 70 x 70 2 Ø 40 20
P14 310 x 100 x 120 2 Ø 70 20
P15 310 x 100 x 120 2 Ø 70 20
P16 190 x 70 x 70 2 Ø 40 20
P17 70 x 70 x 70 1 Ø 40 20
P18 230 x 80 x 100 2 Ø 50 20
P19 70 x 70 x 70 1 Ø 40 20

Probe profile 3

Column

Block 
dimensions Piles

W x L x H 
(cm)

Ø 
(cm)

Prof. 
(m)

P1 70 x 70 x 70 1 Ø 40 16
P2 190 x 70 x 70 2 Ø 40 16
P3 190 x 70 x 90 2 Ø 40 20
P4 70 x 70 x 70 1 Ø 40 16
P5 190 x 70 x 70 2 Ø 40 16
P6 270 x 90 x 110 2 Ø 60 20
P7 270 x 90 x 110 2 Ø 60 20
P8 190 x 70 x 70 2 Ø 40 16
P9 190 x 70 x 70 2 Ø 40 16

P10 90 x 270 x 110 2 Ø 60 20
P11 80 x 230 x 90 2 Ø 50 20
P12 190 x 70 x 70 2 Ø 40 16
P13 190 x 70 x 70 2 Ø 40 16
P14 270 x 90 x 110 2 Ø 60 20
P15 270 x 90 x 110 2 Ø 60 20
P16 190 x 70 x 70 2 Ø 40 16
P17 70 x 70 x 70 1 Ø 40 20
P18 190 x 70 x 90 2 Ø 40 20
P19 70 x 70 x 70 1 Ø 40 16
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Table 7 shows the dimensions of the pile caps, the number of piles 
and their respective depths for the 6-floor building, dimensioned 
with the loads applied to the foundations resulting from the analy-
sis without SSI.
For the 4-floor building, the results of the sizing of the pile caps and 
piles are shown in Table 8.
Table 9 shows a summary of the behavior of the loads and settle-
ments for the simulations with and without SSI. The general trend 
of loads and settlements reducing in the central columns while in-

creasing in those of the periphery ceased to exist when the num-
ber of floors decreased. This phenomenon occurs for relatively low 
buildings because no vierendeel beams are formed on the first 
floors that function as bending beams. The explanation of this phe-
nomenon is presented by Crespo [23], who describes the behavior 
of vierendeel beams in relation to the height of the building.
In general, the greatest variations in loads occurred in the build-
ings with the greatest number of floors and they had no signifi-
cant changes, with the greatest variation being 7.07% according to 

Table 9
Summary of the behavior of the loads and settlements

General trend Largest load variation 
(%)

Largest settlement 
without SSI 

(mm)

Largest settlement 
with SSI 
(mm)

8 floors – probe profile 2 Yes 6.49 22.10 21.48
8 floors – probe profile 3 Yes 5.55 22.43 21.53
6 floors – probe profile 1 Yes 5.31 17.16 16.83
6 floors – probe profile 2 Yes 5.01 17.70 17.26
6 floors – probe profile 3 Yes 7.07 18.97 18.40
4 floors – probe profile 1 No 3.50 11.85 11.76
4 floors – probe profile 2 No 2.95 11.95 11.85
4 floors – probe profile 3 No 6.75 12.61 12.73

Figure 4
Settlement curve for the 8-floor building case
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Table 9. The variations described above were small because the 
buildings under analyses did not have transition beams with high 
stiffness. Another factor is that despite using 3 different geotechni-
cal profiles, these did not have variations at the support points of 
the columns, causing the settlements to not have significant differ-
ences, thus reducing the effect of the SSI.
The settlement basin for the 8-floor building became smoother af-
ter considering the SSI, both for the case without wind and the 

case with wind, as can be seen in Figure 4, which shows the col-
umns P18, P15, P11, P07 and P3 as examples. One can see that 
the differential settlements decreased after considering the SSI, 
in which the central columns had a decrease in settlements and 
those of the periphery had an increase.
The 6-floor building had similar behavior as the 8-floor building, 
as can be seen in Figure 5 for the columns P18, P15, P11, P07 
and P3.

Figure 5
Settlement curve for the 6-floor building case 
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Regarding the 4-floor building, the general trend ceased to exist, 
as can be seen in Figure 6. For this building, the settlements had 
random behavior.     
Regarding the instability parameter, the Gamma-Z coefficient al-
ways increased after considering the SSI. In general, the Gamma-
Z variation increased for more resistant soils and buildings with 

fewer floors (Table 10). The largest variation found was 8.77%. 
This occurs because when SSI is considered, the supports are 
no longer unmovable, thus increasing the horizontal displace-
ments that directly influence the global Z-Gamma instability pa-
rameter. However, this instability fell within limits prescribed by the  
NBR 6118 standard.

Figure 6
Settlement curve for the 4-floor building case
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3.3 Material costs

Table 11 shows the influence of SSI on the costs of the structural 
elements of the infrastructure. SSI did not influence the cost of 
piles, because even with the changes in loads, the stresses stayed 
below 5 MPa. As for the pile caps, no tendency for variation was 
found, because in the sizing of these elements, the final result de-
pends on the envelopment of the final forces, which varied be-
tween favorable and unfavorable, but was relatively small. 
Table 11 Cost of the infrastructure’s structural elements and their 
respective variations
Table 12 shows the influence of SSI on the costs of the structural 
elements of the superstructure. The costs of the slabs and stairs did 
not change. As for the beams, no tendency for variation was found, 

because in the sizing of these elements, the final result depends on 
the envelopment of the final forces, which were sometimes favor-
able and others unfavorable, but always relatively small. The costs 
of the columns always increased because the structures always had 
greater displacements after considering the SSI, causing second-
order forces to increase and, consequently, also the amount of steel.
Table 13 shows the costs of global, infrastructure and superstruc-
ture costs. The type of soil did not significantly influence the cost of 
the structure after the analysis with SSI, because when soil resis-
tance was lower, the foundations required piles and pile caps with 
larger dimensions, compensating with their degree of stiffness. The 
infrastructure cost was slightly reduced in 6 of the 8 cases under 
study. The infrastructure of the buildings had their costs reduced 
after considering the SSI because when the settlements in the 

Table 10
Values of the Gamma-Z instability parameter and its respective variations

Variations of the Gamma-Z instability parameter
Probe profile 1 Probe profile 2 Probe profile 3

Without SSI With SSI Variation 
(%) Without SSI With SSI Variation 

(%) Without SSI With SSI Variation 
(%)

8 floors — — — 1.19 1.24 4.20 1.19 1.25 5.04
6 floors 1.19 1.24 4.20 1.19 1.25 5.04 1.19 1.26 5.88
4 floors 1.14 1.23 7.89 1.14 1.23 7.89 1.14 1.24 8.77

Table 11
Cost of the infrastructure's structural elements and their respective variations

Cost of structural elements (R$)
Piles Blocks

Without SSI With SSI Var. 
(%) Without SSI With SSI Var. 

(%)
8 floors – probe profile 2 102514.97 102514.97 0.00 71691.34 71102.96 -0.82
8 floors – probe profile 3 73551.27 73551.27 0.00 51941.38 51333.72 -1.17
6 floors – probe profile 1 98979.81 98979.81 0.00 64739.00 64701.91 -0.06
6 floors – probe profile 2 66548.80 66548.80 0.00 43499.83 43614.59 0.26
6 floors – probe profile 3 47540.96 47540.96 0.00 31399.57 31387.60 -0.04
4 floors – probe profile 1 60779.13 60779.13 0.00 24963.51 25047.32 0.34
4 floors – probe profile 2 42202.43 42202.43 0.00 17399.81 17325.35 -0.43
4 floors – probe profile 3 33255.06 33255.06 0.00 14654.82 14584.74 -0.48

Table 12
Cost of the superstructure's structural elements and their respective variations

Cost of structural elements (R$)
            Beams          Columns      Slabs and Stairs

Without 
SSI With SSI Var. 

(%)
Without 

SSI With SSI Var. 
(%) Without SSI With SSI Var. 

(%)
8 floors – probe profile 2 157802.12 157388.94 -0.26 69890.93 71552.12 2.38 313360.21 313360.21 0.00
8 floors – probe profile 3 157802.12 158117.48 0.20 69693.54 70929.58 1.77 313360.21 313360.21 0.00
6 floors – probe profile 1 120257.41 120066.44 -0.16 41157.29 41674.71 1.26 232308.38 232308.38 0.00
6 floors – probe profile 2 120257.41 120201.64 -0.05 41010.70 41105.02 0.23 232308.38 232308.38 0.00
6 floors – probe profile 3 120257.41 120536.27 0.23 41072.02 41592.07 1.27 232308.38 232308.38 0.00
4 floors – probe profile 1 85725.14 85601.62 -0.14 20839.41 21462.25 2.99 157954.09 157954.09 0.00
4 floors – probe profile 2 85725.14 85701.48 -0.03 20772.54 20950.66 0.86 157954.09 157954.09 0.00
4 floors – probe profile 3 85725.14 85819.74 0.11 20790.65 21037.68 1.19 157954.09 157954.09 0.00
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foundations are considered, their bending moments decreased. 
Consequently, the superstructure had to become more rigid, ab-
sorbing part of the forces that would be transferred to the founda-
tions, which meant their costs increased. As for the superstructure, 
its costs always increased, even with relatively small variations.
The global costs of the buildings under analysis always increased 
after considering SSI, but the variations were relatively low, with 
the largest difference being 0.17%. This is because the infrastruc-
ture had negative variations and the superstructure had positive 
variations, which meant some of the values were compensated.

4. Conclusions

In this paper, reinforced concrete buildings with drilled piles and 
pile caps were analyzed, generating 8 case studies with and with-
out considering SSI. The results revealed that:  
n Half of the cases did not follow the general trend of reducing 

loads and settlements for the central columns and increasing 
loads for those of the periphery, and this trend ceased to exist 
for buildings with fewer floors;

n The variation of the loads and settlements in the foundations 
had no significant changes for the 8 models under analysis;

n SSI influenced the Gamma-Z global instability index of all cases 
and its values were always increased after considering the SSI;

n The cost of the structures was not significantly influenced by 
the type of soil. Still, in general, the infrastructure costs of the 
buildings reduced slightly and the global costs had a small in-
crease, with a maximum variation of 0.17%. 

When the foundation design is performed coherently for small 
buildings with deep pile foundations, the SSI effects are not signifi-
cant and can be considered as included in the intrinsic uncertain-
ties of the superstructure and foundation design process, which 
are considered in the internal safety coefficients established in the 
NBR 6118 and NBR 8661 standards.
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Abstract 

Resumo
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the structure was the least affected item with the SSI consideration. 
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1. Introdução

Segundo a NBR 6122 da Associação Brasileira de Normas Técni-
cas [1], interação solo-estrutura é o mecanismo de análise estru-
tural que considera a deformabilidade das fundações juntamente 
com a superestrutura. 
Conforme Kausel [2], os estudos sobre Interação Solo-Estrutura 
(ISE) se desenvolveram gradualmente nas primeiras décadas da 
primeira metade do século XX e na segunda metade do mesmo 
século progrediu rapidamente pelo estímulo de obras offshore e 
nucleares, com análises realizadas por meio do método dos ele-
mentos finitos e computadores de melhor desempenho com o ob-
jetivo de melhorar a segurança sísmica. 
No Brasil, estudos da ISE em fundações superficiais contemplam 
o maior número de pesquisas sobre o assunto e, também, foram 
as primeiras a serem realizadas. Por exemplo, autores como 
Gusmão [3], Antoniazzi et al. [4] e Pavan et al. [5] desenvolveram 
estudos de ISE em fundações por sapatas, Lima et al. [6] com 
fundações em radier e, ainda, Rosa et al. [7] em fundações mistas. 
Trabalhos envolvendo fundações profundas são em menor núme-
ro e foram desenvolvidos somente nos últimos 15 anos. Esse tipo 
de fundação apresenta maior complexidade de simulação numéri-
ca-computacional e foi pesquisada, por exemplo, por Savaris et al. 
[8], Mota [9] e Borges [10]. 
Internacionacionalmente as pesquisas sobre ISE tem se concen-
trado nos aspectos dinâmicos, conforme Schepers [11], Restrepo 
e Jaramillo [12], Papadopoulos et al. [13] e Carbonari et al. [14]. 
Segundo Gusmão [15], na maioria dos projetos estruturais, a ISE 
não é considerada, ou seja, os pilares das edificações são trata-
dos como tendo seus apoios considerados indeslocáveis. Tal fato 
foi constatado em pesquisa nacional feita com profissionais que 
elaboram projetos de obras de arte, industriais e de edificações, 
em que apenas 3% levam em consideração a ISE regularmente. 
Venanzi, Salciarini e Tamagnini [16] também relatam que edifícios 
altos são frequentemente projetados sem a consideração da ISE 
em situações envolvendo análise dinâmica. 
Além de ser interdisciplinar, os principais motivos para a não con-
sideração da ISE em projetos se deve ao pouco tempo hábil para 
simulações computacionais no âmbito de projeto e, também, ser de 
difícil simulação numérica. Torna-se, portanto, importante que sejam 
desenvolvidas pesquisas que demonstrem o comportamento de es-
truturas de diferentes portes, com diferentes tipos de fundações, 
quando considerada a ISE. Isso é reforçado pelo fato da crescen-
te verticalização do meio urbano e dos sistemas construtivos com 
vãos e esbeltez crescentes resultam em cargas cada vez maiores 
nas fundações, tornando as obras mais sensíveis a recalques e de-
formações, influenciando diretamente no seu desempenho.
Quanto aos estudos da ISE envolvendo análises dinâmicas a si-
tuação é semelhante, tanto que para Roberto e Sola [17] pode-se 
encontrar um grande número de especialistas em dinâmica do so-
los que não conhecem em profundidade a dinâmica das estrutu-
ras, bem como os especialistas em dinâmica das estruturas que 
desconhecem a dinâmica de solos. 
Conforme Iwamoto [18], Antoniazzi [19] e Mendes [20], as cargas 
e recalques dos pilares centrais tendem a diminuir e os da peri-
feria a aumentar quando considerada a ISE na análise estrutural 
das edificações. Estudos de Jordão [21] e Delalibera [22] apon-

tam para aumento dos parâmetros de instabilidade global quando 
considerada a ISE em projetos estruturais. Este comportamento 
das cargas, recalques e estabilidade global descritos acima é a 
tendência geral ou comportamento na maioria dos trabalhos rea-
lizados sobre ISE. 
Para Crespo [23], os primeiros pavimentos dos edifícios funcio-
nam como uma viga vierendeel formados pelos vãos entre vigas 
e pilares, trabalhando à flexão, resultando em esforços axiais nas 
lajes e vigas e os demais pavimentos acima comportam-se como 
uma chapa, sendo pouco afetados pelo movimento dos andares 
abaixo. Conforme relatam Pavan, Costella e Guarnieri [5], inde-
pendente da combinação, os elementos estruturais mais próximos 
das fundações tem maiores variações nos seus esforços, sendo 
um fator importante a ser levado em conta nos projetos de vigas 
de transição em subsolos. 
Segundo Medeiros [24], as soluções analíticas sobre a ISE dis-
ponibilizadas na literatura tem aplicabilidade bastante restrita, tor-
nando a ISE um tema carente de pesquisas mais aprofundadas. 
Para serem viáveis, estudos sobre a ISE requerem uso de pro-
gramas computacionais para a modelagem das estruturas. No 
Brasil, a ferramenta mais utilizada é o módulo SISEs, integrado 
ao programa comercial CAD/TQS, que além cálculo dos esforços 
e recalques também dimensiona e detalha elementos estruturais. 
Considerando que são escassos os estudos de ISE de estruturas 
de pequeno porte com fundações profundas, este artigo tem o ob-
jetivo de estudar o comportamento da infraestrutura, superestru-
tura e a variação dos custos dos materiais das fundações, vigas, 
pilares e lajes de um edifício em concreto armado quando levada 
em consideração a ISE. As análises foram realizadas variando o 
número de pavimentos da edificação, considerando maciços de 
solo com diferentes perfis de resistência e empregando fundações 
profundas por estacas escavadas.
 
2. Procedimentos metodológicos

2.1 Análise do maciço de solo e carga admíssivel
 das estacas escavadas

Para a caracterização do solo argiloso residual de basalto, perten-
cente à formação geológica Serra Geral, na região da Bacia do 
Paraná, que abrange parte no Norte do Rio Grande do Sul, mais 
da metade de Santa Catarina e Sul e Sudoeste do Paraná, foram 
estudadas 215 campanhas de sondagem de simples reconheci-
mento, fornecidas por uma empresa especializada em ensaios SPT 
(Standard Penetration Test), totalizando 816 furos. O objetivo dessa 
coleta foi qualificar o solo desta região sem cunho probabilistico ou 
inferencial, em torno de uma média, obtendo-se três perfis de solo 
para dimensionamento de estacas com pequena, média e alta ca-
pacidade de carga. As características geotécnicas analisadas foram 
o índice de resistência à penetração (NSPT) a cada metro, as pro-
fundidades do lençol freático e do impenetrável. Utilizaram-se nesta 
análise somente sondagens que caracterizassem o uso de funda-
ções profundas, ou seja, com diversas camadas de solo argiloso, 
característica comum da região em estudo, e com o impenetrável à 
percussão em profundidade maior que 20 m. 
A infraestrutura adotada foi composta por blocos de coroamento e 
estacas escavadas por trado mecânico. Para a determinação da 
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capacidade de carga das estacas, foi utilizado o método de Aoki e 
Velloso [25] e fixou-se a tensão máxima de compressão das esta-
cas em valores menores que 5 MPa, critério este para evitar o uso 
de armaduras ao longo do fuste das estacas. A armadura usual 
utilizada no topo das estacas, para a transmissão das cargas e 
ligação com o bloco de coroamento, foi considerada igual em to-

das as análises realizadas e, portanto, não foi considerada como 
elemento de comparação de custos. 
O comprimento máximo das estacas foi limitado a 20 m. O critério 
para a definição do diâmetro da estaca foi estabelecido conside-
rando a mais solicitada em cada bloco de coroamento no estado 
limite último, de modo que a carga característica atuante fosse no 

Figura 1
Edifício comercial com 4, 6 e 8 pavimentos
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máximo 10% maior do que a carga admissível. Esse procedimento 
foi adotado para evitar o superdimensionamento das estacas, um 
vez que que os valores dos diâmetros empregados foram múlti-
plos de 10 cm.

2.2 Análise da superestrutura e fundações

A estrutura analisada foi um exemplo de um edifício de uso comer-
cial, com planta retangular (Figura 1), onde foram realizadas aná-
lises com 4, 6 e 8 pavimentos. A classe do concreto utilizada para 
pilares, vigas e lajes foi a C25. O concreto utilizado para os blocos 
de coroamento foi o de classe C25 e para as estacas o C20. 
Nas situaçãoes em que aconteceram interferências entre os blo-
cos de coroamento ou que o espaçamento entre o eixo das esta-
cas foram menores que 3 vezes o seu diâmetro não foram consi-
deradas nas análises. 
Para a superestrutura, os únicos elementos que tiveram suas di-
mensões modificadas, em função do número de pavimentos, fo-
ram os pilares. As dimensões dos pilares em cada uma das três 
situações analizadas são apresentados na Tabela 1.
Como o uso da edificação foi comercial a carga acidental conside-
rada foi de 0,30 kN/m² e a carga de revestimento foi de 0,15 kN/

m². Os parâmetros para a consideração dos esforços do vento na 
estrutura estão apresentados na Tabela 2. 
A simulação computacional consistiu na comparação dos modelos 
estruturais tendo seus pilares apoiados em fundações indeslocá-
veis (sem ISE) com seus pilares apoiados em fundações flexíveis, 
tanto de rotação como translação (com ISE). Para o procedimento 
descrito, foi utilizado o software CAD/TQS com o módulo SISEs. 
As vigas e pilares foram simulados como elementos de barra, for-
mando pórticos espaciais. As lajes foram simuladas como grelhas 
constituídas de elementos de barras. O efeito de diafragma rígido re-
presentado pela laje no pórtico espacial foi considerado de forma sim-
plificada, através do aumento da inércia lateral das vigas. Os blocos 
foram definidos como elementos rígidos e as estacas como elemen-
tos de barras ligadas a molas, que respresentam o maciço de solo. 
A superestrutura foi dimensionada com a simulação sem ISE, ten-
do seus apoios indeslocáveis, de onde foram extraídas as cargas 
nas fundações no estado limite último. Com as cargas nas funda-
ções definidas, foram dimensionados as estacas e os blocos de 
coroamento. 

Tabela 1
Dimensão dos pilares da superestrutura

Pilar
Dimensão dos pilares dos  
edifícios de 4 pavimentos 

(cm)

Dimensão dos pilares dos  
edifícios de 6 pavimentos 

(cm)

Dimensão dos pilares dos  
edifícios de 8 pavimentos 

(cm)
1 20 x 20 25 x 25 25 x 25
2 30 x 25 30 x 30 30 x 30
3 30 x 25 30 x 30 30 x 30
4 20 x 20 25 x 25 25 x 25
5 25 x 25 30 x 25 30 x 30
6 45 x 30 55 x 30 65 x 35
7 40 x 30 55 x 30 65 x 35
8 25 x 25 30 x 25 30 x 30
9 25 x 25 30 x 25 30 x 30
10 30 x 45 30 x 55 35 x 65
11 30 x 45 30 x 55 35 x 65
12 25 x 25 30 x 25 30 x 30
13 25 x 25 30 x 25 30 x 30
14 45 x 30 55 x 30 65 x 35
15 45 x 30 55 x 30 65 x 35
16 25 x 25 30 x 25 30 x 30
17 20 x 20 25 x 25 25 x 25
18 30 x 25 40 x 35 40 x 30
19 20 x 20 25 x 25 25 x 25

Tabela 2
Parâmetros para carregamento de vento

Velocidade 
básica 

Vo

Fator do 
terreno

S1

Categoria 
de 

rugosidade
S2

Fator 
estatístico

S3

Classe da 
edificação

45 m/s 1 IV 1 B

Tabela 3
Estimativas de módulo de deformabilidade do solo

Descrição do tipo de solo Valores  típicos
(KN/m²)

Argila muito mole (SPT ≤ 2) 1000
Argila mole (SPT 2 a 5) 2000

Argila média (SPT 6 a 10) 5000
Argila rija (SPT 11 a 19) 8000
Argila dura (SPT > 19) 15000

Fonte: Adaptado de Penna [27]
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Para a simulação com ISE, foram seguidos os seguintes passos: 
a)  Com a superestrutura e suas fundações definidas, foram ob-

tidas as reações com e sem vento para a estrutura calculada 
com seus apoios indeslocáveis; 

b)  Com as cargas do caso de carregamento sem vento, foram 
calculados os recalques (deslocamentos na ponta da estaca 
mais o encurtamento elástico do fuste da estaca), conside-
rando-se os efeitos de grupo. Os recalques nas pontas das 
estacas foram calculados pelo método de Aoki e Lopes [26]. 
Calcularam-se as rigidezes equivalentes, dividindo as forças 
(reações de apoio) aplicadas pelos respectivos recalques. Os 
parâmetros utilizados foram o módulo de deformabilidade (Ta-
bela 3) e o coeficiente de Poisson (Tabela 4);

c)  Procedeu-se o redimensionamento da estrutura, com as esta-
cas devidamente discretizadas até a base com os Coeficien-
tes de Reações Verticais (CRV´s) e Coeficientes de Reações 
Horizontais (CRH´s) através de vínculos elásticos conforme 
ilustrado na Figura 2.

Na extração dos resultados das análises realizadas, o software 
forneceu automaticamente as cargas nas fundações, parâmetros 
de estabilidade global e deslocamentos horizontais no topo do 
edifício. Os recalques não são fornecidos de maneira automática 
para os casos sem ISE. Para os casos com ISE, foi realizada a lei-
tura dos recalques dos pilares diretamente nos pórticos espaciais 
após o processamento do modelo integrado super x infraestrutura. 
Para extraírem-se os recalques dos casos sem ISE, as estruturas 
simuladas com ISE foram duplicadas e, posteriormente, foram exclu-
ídas todas as lajes, vigas e pilares da estrutura. O procedimento se-

guinte consistiu em acrescentar-se manualmente somente as cargas 
para o caso sem ISE nas fundações que contém todas as estacas e 
blocos definidos. Nesses modelos resultaram somente as estacas e 
blocos com as cargas aplicadas em seu topo. O procedimento final 
foi o processamento dessa infraestrutura e a leitura dos recalques no 
sistema estrutural formado pelas estacas e blocos. Ressalta-se que 
a etapa descrita acima não faz parte do algoritmo do programa CAD/
TQS, pois os apoios indeslocáveis não apresentam recalques.

Figura 2
Representação das estacas discretizadas
Fonte: TQS Informática [28]

Figura 3
Perfis geotécnicos

Tabela 4
Estimativas do coeficiente de Poisson do solo

Descrição do tipo de solo u
Argila muito mole (SPT ≤ 2) 0,24

Argila mole (SPT 2 a 5) 0,23
Argila média (SPT 6 a 10) 0,22
Argila rija (SPT 11 a 19) 0,21
Argila dura (SPT > 19) 0,21

Fonte: Adaptado de TQS Informática [28]
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2.3 Análise de custos dos materiais

O dimensionamento, detalhamento e quantitativo de aço, concreto 
e formas das lajes, vigas, pilares e blocos foram realizados automa-
ticamente pelo programa CAD/TQS. Para as estacas esses cálcu-
los foram realizados manualmente. Para a composição dos custos 
de concreto, formas e aço, foram utilizados os dados do Sistema 
Nacional de Pesquisa de Custos e Índices da Construção Civil (SI-
NAPI). A partir desses dados foram comparados os custos conside-
rando os modelos com e sem ISE, quanto aos seguintes aspectos: 
a) Custo do concreto, forma e aço;
b) Custo dos elementos estruturais da superestrutura;
c) Custo dos elementos estruturais da infraestrutura;
d) Custo total da superestrutura e da infraestrutura;
e) Custo global (infraestrutura mais superestrutura).

3. Resultados e discussões

3.1 Análise do solo e carga admíssivel das estacas

Os perfis geotécnicos médios obtidos de acordo com a metodolo-
gia descrita anteriormente, a partir das 215 campanhas de sonda-
gem, são apresentados na Figura 3.
A Tabela 5 apresenta as cargas admissíveis das estacas em fun-
ção de seus diâmetros e com seus valores majorados em 10%, 
juntamente com as diferenças percentuais entre os solos. O fator 
de segurança global utilizado foi igual a 2.
Para a estaca de diâmetro de 30 cm no perfil de sondagem 3, com 
20 m de profundidade, a tensão de compressão ultrapassou o valor 
de 5 MPa, assim a mesma não foi utilizada no dimensionamento 

Tabela 5
Capacidade de carga pelo método Aoki e Velloso [25] para profundidade de 20 m    

Carga admissível (kN) para estacas com 20 m de profundidade Variação da carga admíssivel (%)

Diâmetro 
(cm)

Perfil de 
sondagem 1 

(+10%)

Perfil de 
sondagem 2 

(+10%)

Perfil de 
sondagem 3 

(+10%)

Perfil 2 
para Perfil 1

Perfil 3 
para Perfil 2

Perfil 3 
para Perfil 1

30 279,95 363,88 — 23,07 — —
40 396,22 515,13 638,66 23,08 19,34 61,19
50 524,15 681,34 841,50 23,07 19,03 60,55
60 663,52 862,51 1061,61 23,07 18,75 60,00
70 814,44 1058,75 1298,99 23,08 18,49 59,49
80 976,80 1269,84 1553,75 23,08 18,27 59,07

Variação média (%) 23,07 18,78 60,06

Tabela 6
Dados das fundações do edifício de 8 pavimentos

Perfil de sondagem 2

Pilar
Dimensões do bloco Estacas

L x C x H 
(cm)

Ø 
(cm)

Prof. 
(m)

P1 90 x 90 x 90 1 Ø 60 20
P2 310 x 100 x 120 2 Ø 70 20
P3 310 x 100 x 120 2 Ø 70 20
P4 90 x 90 x 90 1 Ø 60 20
P5 270 x 90 x 110 2 Ø 60 20
P6 310 x 310 x 160 4 Ø 70 20
P7 350 x 350 x 180 4 Ø 80 20
P8 310 x 100 x 120 2 Ø 70 20
P9 270 x 90 x 110 2 Ø 60 20
P10 310 x 310 x 160 4 Ø 70 20
P11 310 x 310 x 160 4 Ø 70 20
P12 270 x 90 x 110 2 Ø 60 20
P13 270 x 90 x 110 2 Ø 60 20
P14 350 x 350 x 180 4 Ø 80 20
P15 310 x 310 x 160 4 Ø 70 20
P16 270 x 90 x 110 2 Ø 60 20
P17 100 x 100 x 100 1 Ø 70 20
P18 350 x 110 x 140 2 Ø 80 20
P19 100 x 100 x 100 1 Ø 70 20

Perfil de sondagem 3

Pilar
Dimensões do bloco Estacas

L x C x H 
(cm)

Ø 
(cm)

Prof. 
(m)

P1 80 x 80 x 80 1 Ø 50 20
P2 270 x 90 x 120 2 Ø 60 20
P3 270 x 90 x 120 2 Ø 60 20
P4 80 x 80 x 80 1 Ø 50 20
P5 230 x 80 x 110 2 Ø 50 20
P6 270 x 270 x 150 4 Ø 60 20
P7 270 x 270 x 150 4 Ø 60 20
P8 270 x 90 x 120 2 Ø 60 20
P9 230 x 80 x 110 2 Ø 50 20
P10 270 x 270 x 150 4 Ø 60 20
P11 270 x 270 x 150 4 Ø 60 20
P12 230 x 80 x 110 2 Ø 50 20
P13 230 x 80 x 110 2 Ø 50 20
P14 310 x 310 x 160 4 Ø 70 20
P15 270 x 270 x 150 4 Ø 60 20
P16 230 x 80 x 110 2 Ø 50 20
P17 90 x 90 x 90 1 Ø 60 20
P18 310 x 100 x 120 2 Ø 70 20
P19 90 x 90 x 90 1 Ø 60 20
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Tabela 7
Dados das fundações do edifício de 6 pavimentos

Tabela 8
Dados das fundações do edifício de 4 pavimentos

Perfil de sondagem 1

Pilar

Dimensões 
do bloco Estacas

L x C x H 
(cm)

Ø 
(cm)

Prof. 
(m)

P1 90 x 90 x 90 1 Ø 60 20
P2 310 x 100 x 120 2 Ø 70 20
P3 310 x 100 x 120 2 Ø 70 20
P4 90 x 90 x 90 1 Ø 60 20
P5 270 x 90 x 105 2 Ø 60 20
P6 310 x 310 x 165 4 Ø 70 20
P7 350 x 350 x 185 4 Ø 80 20
P8 270 x 90 x 105 2 Ø 60 20
P9 270 x 90 x 105 2 Ø 60 20

P10 310 x 310 x 165 4 Ø 70 20
P11 270 x 270 x 145 4 Ø 60 20
P12 270 x 90 x 105 2 Ø 60 20
P13 270 x 90 x 105 2 Ø 60 20
P14 350 x 350 x 185 4 Ø 80 20
P15 310 x 310 x 165 4 Ø 70 20
P16 270 x 90 x 105 2 Ø 60 20
P17 100 x 100 x 100 1 Ø 70 20
P18 350 x 110 x 140 2 Ø 80 20
P19 100 x 100 x 100 1 Ø 70 20

Perfil de sondagem 1

Pilar

Dimensões 
do bloco Estacas

L x C x H 
(cm)

Ø 
(cm)

Prof. 
(m)

P1 70 x 70 x 70 1 Ø 40 20
P2 230 x 80 x 100 2 Ø 50 20
P3 230 x 80 x 100 2 Ø 50 20
P4 70 x 70 x 70 1 Ø 40 20
P5 230 x 80 x 100 2 Ø 50 20
P6 350 x 110 x 140 4 Ø 80 20
P7 390 x 120 x 150 4 Ø 90 20
P8 230 x 80 x 100 2 Ø 50 20
P9 190 x 70 x 70 2 Ø 40 20

P10 110 x 350 x 140 2 Ø 80 20
P11 100 x 340 x 140 2 Ø 80 20
P12 190 x 70 x 70 2 Ø 40 20
P13 190 x 70 x 70 2 Ø 40 20
P14 390 x 120 x 150 2 Ø 90 20
P15 350 x 110 x 140 2 Ø 80 20
P16 190 x 70 x 70 2 Ø 40 20
P17 80 x 80 x 80 1 Ø 50 20
P18 270 x 90 x 110 2 Ø 60 20
P19 80 x 80 x 80 1 Ø 50 20

Perfil de sondagem 2

Pilar

Dimensões 
do bloco Estacas

L x C x H 
(cm)

Ø 
(cm)

Prof. 
(m)

P1 80 x 80 x 80 1 Ø 50 20
P2 270 x 90 x 110 2 Ø 60 20
P3 270 x 90 x 110 2 Ø 60 20
P4 80 x 80 x 80 1 Ø 50 20
P5 230 x 80 x 100 2 Ø 50 20
P6 270 x 270 x 160 4 Ø 60 20
P7 270 x 270 x 160 4 Ø 60 20
P8 230 x 80 x 100 2 Ø 50 20
P9 230 x 80 x 100 2 Ø 50 20
P10 270 x 270 x 160 4 Ø 60 20
P11 230 x 230 x 140 4 Ø 50 20
P12 230 x 80 x 100 2 Ø 50 20
P13 230 x 80 x 100 2 Ø 50 20
P14 270 x 270 x 160 4 Ø 60 20
P15 270 x 270 x 160 4 Ø 60 20
P16 230 x 80 x 100 2 Ø 50 20
P17 90 x 90 x 90 1 Ø 60 20
P18 270 x 90 x 105 2 Ø 60 20
P19 80 x 80 x 80 1 Ø 50 20

Perfil de sondagem 2

Pilar

Dimensões 
do bloco Estacas

L x C x H 
(cm)

Ø 
(cm)

Prof. 
(m)

P1 60 x 60 x 60 1 Ø 30 20
P2 190 x 70 x 90 2 Ø 40 20
P3 190 x 70 x 90 2 Ø 40 20
P4 60 x 60 x 60 1 Ø 30 20
P5 190 x 70 x 70 2 Ø 40 20
P6 310 x 100 x 120 2 Ø 70 20
P7 310 x 100 x 120 2 Ø 70 20
P8 190 x 70 x 70 2 Ø 40 20
P9 190 x 70 x 70 2 Ø 40 20

P10 100 x 310 x 120 2 Ø 70 20
P11 90 x 270 x 100 2 Ø 60 20
P12 150 x 60 x 60 2 Ø 30 20
P13 190 x 70 x 70 2 Ø 40 20
P14 310 x 100 x 120 2 Ø 70 20
P15 310 x 100 x 120 2 Ø 70 20
P16 190 x 70 x 70 2 Ø 40 20
P17 70 x 70 x 70 1 Ø 40 20
P18 230 x 80 x 100 2 Ø 50 20
P19 70 x 70 x 70 1 Ø 40 20

Perfil de sondagem 3

Pilar

Dimensões 
do bloco Estacas

L x C x H 
(cm)

Ø 
(cm)

Prof. 
(m)

P1 70 x 70 x 70 1 Ø 40 20
P2 230 x 80 x 100 2 Ø 50 20
P3 230 x 80 x 100 2 Ø 50 20
P4 70 x 70 x 70 1 Ø 40 20
P5 190 x 70 x 70 2 Ø 40 20
P6 230 x 230 x 155 4 Ø 50 20
P7 230 x 230 x 155 4 Ø 50 20
P8 230 x 80 x 100 2 Ø 50 20
P9 190 x 70 x 70 2 Ø 40 20

P10 230 x 230 x 155 4 Ø 50 20
P11 190 x 190 x 135 4 Ø 40 20
P12 190 x 70 x 70 2 Ø 40 20
P13 190 x 70 x 70 2 Ø 40 20
P14 230 x 230 x 155 4 Ø 50 20
P15 230 x 230 x 155 4 Ø 50 20
P16 190 x 70 x 70 2 Ø 40 20
P17 80 x 80 x 80 1 Ø 50 20
P18 270 x 90 x 110 2 Ø 60 20
P19 80 x 80 x 80 1 Ø 50 20

Perfil de sondagem 3

Pilar

Dimensões 
do bloco Estacas

L x C x H 
(cm)

Ø 
(cm)

Prof. 
(m)

P1 70 x 70 x 70 1 Ø 40 16
P2 190 x 70 x 70 2 Ø 40 16
P3 190 x 70 x 90 2 Ø 40 20
P4 70 x 70 x 70 1 Ø 40 16
P5 190 x 70 x 70 2 Ø 40 16
P6 270 x 90 x 110 2 Ø 60 20
P7 270 x 90 x 110 2 Ø 60 20
P8 190 x 70 x 70 2 Ø 40 16
P9 190 x 70 x 70 2 Ø 40 16

P10 90 x 270 x 110 2 Ø 60 20
P11 80 x 230 x 90 2 Ø 50 20
P12 190 x 70 x 70 2 Ø 40 16
P13 190 x 70 x 70 2 Ø 40 16
P14 270 x 90 x 110 2 Ø 60 20
P15 270 x 90 x 110 2 Ø 60 20
P16 190 x 70 x 70 2 Ø 40 16
P17 70 x 70 x 70 1 Ø 40 20
P18 190 x 70 x 90 2 Ø 40 20
P19 70 x 70 x 70 1 Ø 40 16
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das fundações segundo o critério adotado. Em compensação, foi 
utilizada uma estaca de diâmetro de 40 cm, com profundidade de 
16 m, que apresentou carga admissível de 459,80 kN.

3.2 Análise da superestrutura e fundações

Na Tabela 6 são mostradas as dimensões dos blocos e o nú-
mero de estacas, com seus respectivos diâmetros e profundi-

dades, para o edíficio de 8 pavimentos, determinados com as 
cargas aplicadas nas fundações resultantes da análise sem 
ISE. Para este número de pavimentos, quando se utilizou o 
Perfil 1 de sondagem, houve interferências de estacas, devido 
a capacidade das mesmas não ser elevada, sendo que en-
tão esta condição não foi considerada conforme explicado no  
item 2.2. 
Na Tabela 7 são mostradas as dimensões dos blocos, número de 

Figura 4
Curva de recalques para o caso edifício 8 pavimentos

a b

c d

Tabela 9
Resumo do comportamento das cargas e recalques

Tendência geral
Maior var. 
de carga 

(%)

Maior recalque 
sem ISE 
(mm)

Maior recalque 
com ISE 
(mm)

8 pavimentos – perfil de sondagem 2 Yes 6,49 22,10 21,48
8 pavimentos – perfil de sondagem 3 Yes 5,55 22,43 21,53
6 pavimentos – perfil de sondagem 1 Yes 5,31 17,16 16,83
6 pavimentos – perfil de sondagem 2 Yes 5,01 17,70 17,26
6 pavimentos – perfil de sondagem 3 Yes 7,07 18,97 18,40
4 pavimentos – perfil de sondagem 1 No 3,50 11,85 11,76
4 pavimentos – perfil de sondagem 2 No 2,95 11,95 11,85
4 pavimentos – perfil de sondagem 3 No 6,75 12,61 12,73
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estacas e suas respectivas profundidades para o edíficio de 6 pa-
vimentos, dimensionados com as cargas aplicadas nas fundações 
resultantes da análise sem ISE.
Para o edifício de 4 pavimentos, os resultados do dimensionamento 
dos blocos de coroamento e estacas são apresentados na Tabela 8.
Na Tabela 9 é mostrado o resumo do comportamento das cargas 

e recalques para as simulações sem ISE e com ISE. A tendência 
geral, de redução das cargas e recalques dos pilares centrais e 
aumento nos da periferia, deixou de existir quando o número de 
pavimentos diminuiu. Tal fenômeno acontece para edificações rela-
tivamente baixas, pois não se formam vigas vierendeel funcionando 
à flexão nos primeiros pavimentos. A explicação desse fenômeno é 

Figura 5
Curva de recalques para o caso edifício 6 pavimentos

a

c

e

b

d

f
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dada por Crespo [23], o qual descreve o comportamento de vigas 
vierendeel em relação à altura da edificação.
Em geral, as maiores variações das cargas aconteceram nos edi-
fícios com maior número de pavimentos e não tiveram alterações 
significativas, sendo que a maior variação foi de 7,07% conforme 
a Tabela 9. As variações descritas acima foram pequenas pois 

os edifícios analisados não tinham vigas de transição de eleva-
da rigidez. Outro fator é que, embora utilizados 3 perfis geotéc-
nicos diferentes, estes não apresentavam variações em planta, 
nos pontos de apoios dos pilares, fazendo com que os recalques 
não apresentassem diferenças significativas, diminuindo assim o 
efeito da ISE.

Figura 6
Curva de recalques para o caso edifício 4 pavimentos

a

c

e

b

d

f
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A bacia de recalques para o Edifício de 8 Pavimentos tornou-
-se mais suave após a consideração da ISE, tanto para o caso 
sem vento como o caso com vento conforme mostra a Figura 4 
onde pegou-se como exemplo os pilares P18, P15, P11, P07 e 
P3. Percebe-se que os recalques diferenciais diminuiram após a 
consideração da ISE, onde os pilares centrais tiveram diminuição 
dos recalques e os da periferia tiveram aumento.
Analogamente ao que ocorreu com o edifício de 8 Pavimentos,  
constatou-se também com o edifício de 6 pavimentos conforme 
mostra a Figura 5 para os pilares P18, P15, P11, P07 e P3.
Quanto ao edifício de 4 pavimentos, a tendência geral deixou de 
existir como mostra a Figura 6. Para esse edifício, os recalques 
tiveram um comportamento aleatório.     
Quanto ao parâmetro de instabilidade, o Gama Z sempre aumen-
tou depois de considerada a ISE. Em geral, a variação do Gama 
Z aumentou para solos mais resistentes e para os edifícios com 
menor número de pavimentos conforme a Tabela 10. A maior va-
riação encontrada foi de 8,77%. Isso ocorre pois na consideração 
da ISE, os apoios deixam de ser indeslocáveis, aumentando as-
sim os deslocamentos horizontais que influenciam diretamente no 

parâmetro de instabilidade global Gama Z. Entretanto, os mesmos 
atenderam aos limitas prescritos pela NBR 6118/2014.

3.3 Custos dos materiais

A Tabela 11 apresenta a influência da ISE nos custos dos elemen-
tos estruturais da infraestrutura. A ISE não influenciou no custo das 
estacas, pois mesmo com as alterações das cargas, as tensões 
ficaram abaixo de 5 MPa. Quanto aos blocos não encontrou-se 
uma tendência para a variação, pois no dimensionamento desses 
elementos, o resultado final depende da envoltória dos esforços 
finais, os quais, variaram entre favoráveis e desfavoráveis, porém 
foram relativamente pequenas. 
A Tabela 12 apresenta a influência da ISE nos custos dos ele-
mentos estruturais da superestrutura. As lajes e escadas não ti-
veram seus custos alterados. Quanto às vigas não encontrou-se 
uma tendência para a variação, pois no dimensionamento desses 
elementos, o resultado final depende da envoltória dos esforços 
finais que ora foram favoráveis e outras desfavoráveis, porém fo-
ram relativamente pequenas. Os pilares sempre tiveram seus cus-

Tabela 10
Valores do parâmetro de instabilidade Gama Z e suas respectivas variações

Variação do parâmetro de instabilidade Gama Z
Perfil de sondagem 1 Perfil de sondagem 2 Perfil de sondagem 3

Sem ISE Com ISE Variação 
(%) Sem ISE Com ISE Variação 

(%) Sem ISE Com ISE Variação 
(%)

8 pavimentos — — — 1,19 1,24 4,20 1,19 1,25 5,04
6 pavimentos 1,19 1,24 4,20 1,19 1,25 5,04 1,19 1,26 5,88
4 pavimentos 1,14 1,23 7,89 1,14 1,23 7,89 1,14 1,24 8,77

Tabela 12
Custo dos elementos estruturais da superestrutura e suas respectivas variações

Custos da infraestrutura, superestrutura e custos globais (R$)
Custo da Infraestrutura  Custo da Superestrutura Custo global

S/ ISE C/ ISE Var. 
(%) S/ ISE C/ ISE Var. 

(%) S/ ISE C/ ISE Var. 
(%)

8 pav. – perfil de sondagem 2 157802,12 157388,94 -0,26 69890,93 71552,12 2,38 313360,21 313360,21 0,00
8 pav. – perfil de sondagem 3 157802,12 158117,48 0,20 69693,54 70929,58 1,77 313360,21 313360,21 0,00
6 pav. – perfil de sondagem 1 120257,41 120066,44 -0,16 41157,29 41674,71 1,26 232308,38 232308,38 0,00
6 pav. – perfil de sondagem 2 120257,41 120201,64 -0,05 41010,70 41105,02 0,23 232308,38 232308,38 0,00
6 pav. – perfil de sondagem 3 120257,41 120536,27 0,23 41072,02 41592,07 1,27 232308,38 232308,38 0,00
4 pav. – perfil de sondagem 1 85725,14 85601,62 -0,14 20839,41 21462,25 2,99 157954,09 157954,09 0,00
4 pav. – perfil de sondagem 2 85725,14 85701,48 -0,03 20772,54 20950,66 0,86 157954,09 157954,09 0,00
4 pav. – perfil de sondagem 3 85725,14 85819,74 0,11 20790,65 21037,68 1,19 157954,09 157954,09 0,00

Tabela 11
Custo dos elementos estruturais da infraestrutura e suas respectivas variações

Custo dos elementos estruturais (R$)
Estacas Blocos

Sem ISE Com ISE Var. 
(%) Sem ISE Com ISE Var. 

(%)
8 pav. – perfil de sondagem 2 102514,97 102514,97 0,00 71691,34 71102,96 -0,82
8 pav. – perfil de sondagem 3 73551,27 73551,27 0,00 51941,38 51333,72 -1,17
6 pav. – perfil de sondagem 1 98979,81 98979,81 0,00 64739,00 64701,91 -0,06
6 pav. – perfil de sondagem 2 66548,80 66548,80 0,00 43499,83 43614,59 0,26
6 pav. – perfil de sondagem 3 47540,96 47540,96 0,00 31399,57 31387,60 -0,04
4 pav. – perfil de sondagem 1 60779,13 60779,13 0,00 24963,51 25047,32 0,34
4 pav. – perfil de sondagem 2 42202,43 42202,43 0,00 17399,81 17325,35 -0,43
4 pav. – perfil de sondagem 3 33255,06 33255,06 0,00 14654,82 14584,74 -0,48
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tos aumentados, pois as estruturas sempre apresentaram maiores 
deslocamentos após a consideração da ISE, fazendo com que os 
esforços de segunda ordem aumentassem e, consequentemente, 
a quantidade de aço também.
Na Tabela 13 são mostrados os custos da infraestrutura, supe-
restrutura e custo global. O tipo de solo não influenciou significa-
tivamente no custo da estrutura após a análise com a ISE, pois 
quando a resistência do solo era menor as fundações exigiram 
estacas e blocos com maiores dimensões, compensando assim 
o grau de rigidez das mesmas. A infraestrutura teve seu custo le-
vemente diminuído em 6 dos 8 casos analisados. A infraestrutura 
dos edifícios tiveram seus custos diminuídos após a considera-
ção da ISE, pois ao considerar os recalques nas fundações, os 
momentos fletores nas mesmas diminuíram. Por consequência, 
a superestrutura teve que se tornar mais rígida, absorvendo parte 
dos esforços que seriam transferidos para as fundações e ficaram 
com seus custos aumentados. Quanto à superestrutura, ela teve 
sempre seu custo aumentado, também com variações relativa-
mente pequenas.
O custo global dos edifícios analisados sempre aumentou após 
a consideração da ISE, porém as variações foram relativamente 
baixas, com a maior diferença ficando 0,17%. Isso se deve ao 
fato de que a infraestrutura teve variações negativas e a supe-
restrutura variações positivas, tendo-se assim uma compensa-
ção de valores.

4. Conclusões

Neste artigo foram analisados edifícios em concreto armado com 
fundações por estacas escavadas e blocos de coroamento geran-
do 8 estudos de casos com e sem a consideração da ISE. Os 
resultados mostraram que:  
n Metade dos casos não seguiram a tendência geral de redução 

das cargas e recalques dos pilares centrais e aumento nos da 
periferia, sendo que a mesma deixou de existir para os edifí-
cios com número menor de pavimentos. 

n A variação das cargas e recalques nas fundações não tiveram 
alterações significativas para os 8 modelos analisados. 

n A ISE influenciou no índice de instabilidade global Gama Z 
de todos os casos e seus valores sempre foram aumentados 
após a consideração da ISE. 

n O custo das estruturas não foi influenciado significativamente 
pelo tipo de solo. Ainda, de modo geral, a infraestrutura dos 
edifícios tiveram seus custos levemente diminuídos e o custo 
global apresentou um pequeno acréscimo, com variação má-
xima de 0,17%. 

Para edifícios de pequeno porte, com fundações em estacas pro-
fundas, quando o projeto das fundações for efetuado com coerên-
cia, os efeitos da ISE não são significativos, e podem ser conside-
rados incluídos nas incertezas intrínsecas do processo de projeto 
das superestruturas e das fundações, que estão consideradas 
nos coeficientes de segurança internos previstos na NBR 6118  
e NBR 8661.
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Abstract 

Resumo

The geometric characterization and evaluation of structural integrity are challenges for the preservation of historical buildings. The challenges are associated 
to the lack of constructive records, material diversity, access and contact restrictions, and sample extraction. Non-destructive tests are indicated in these 
cases. The objective of this paper is to evaluate the Ground Penetrating Radar (GPR) technique with 1.2 GHz antenna in the study of the determination of 
material thickness and discontinuities in the masonry shells of the Theatro Municipal do Rio de Janeiro, a heritage built in early 20th century, with high histori-
cal and cultural value. With paintings by renowned artists on their intrados, the domes and vault of brick masonry were at risk of collapse in the 1970s due 
to differential settlements in the supports and moisture, compromising their paintings. A strengthening intervention was carried out in 1976. Considering the 
masonry of bricks the main component, the electromagnetic wave propagation velocity was determined as 0,15 m/ns in one of the support walls, allowing to 
estimate the thicknesses of the elements ranging between 20 and 31 cm. Materials incorporated into the structure were identified: reinforcement, metal in-
serts and bricks. However, the frequency of the antenna did not allow the detection of damages. The application of the GPR to the characterization of materi-
als and investigation of the integrity of the domes of the Theatro Municipal highlights the potential of this technology to study heritage and other constructions. 

Keywords: Ground Penetrating Radar (GPR), dome, vault, historical buildings, Theatro Municipal do Rio de Janeiro.

A caracterização geométrica e avaliação da integridade estrutural são desafios para a preservação de edifícios históricos. Os desafios estão associados 
à escassez de registros construtivos, diversidade de materiais, restrições de acesso, contato e extração de amostras. Nesses casos são indicados en-
saios não destrutivos. Este trabalho tem como objetivo avaliar a técnica do Ground Penetrating Radar (GPR), com antena de 1,2 GHz, na determinação 
de espessuras e descontinuidades nas cascas em alvenaria do Theatro Municipal do Rio de Janeiro, patrimônio construído no início do século XX, de 
elevado valor histórico e cultural. Com pinturas de artistas renomados em seu intradorso, as cúpulas e abóbada em alvenaria de tijolos estiveram risco 
de colapso na década de 1970 devido a recalques diferenciais e umidade, comprometendo as pinturas. O reforço da estrutura com concreto projetado 
foi realizado em 1976. Considerando a alvenaria de tijolos o principal componente, a velocidade de propagação de onda eletromagnética foi determi-
nada em 0,15 m/ns em uma das paredes de apoio, permitindo estimar a variação entre 20 e 31 cm nas espessuras dos elementos estudados. Foram 
mapeados outros materiais incorporados à estrutura como armadura, chumbadores e tijolos, porém a frequência da antena não permitiu a detecção 
de danos. A aplicação do GPR para a investigação de integridade e caracterização de materiais das cúpulas do Theatro Municipal mostra o potencial 
dessa técnica para estudos de patrimônio histórico e de outras construções.

Palavras-chave: Ground Penetrating Radar (GPR), cúpula, abóbada, construções históricas, Theatro Municipal do Rio de Janeiro.
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1. Introduction

According to the International Council of Monuments and Sites, the 
preservation of heritage buildings has a multidisciplinary character 
and a structural analysis can be useful for estimating the conserva-
tion status of the building, as well as for assessing the efficiency 
of intervention techniques [1]. In this context, the characterization 
and evaluation of the integrity of the structural elements become 
fundamental, although it is a generally complex task due to the lack 
of constructive records and interventions, as well as restrictions on 
access, contact and especially sample extraction. 
Non-destructive tests are investigative resources that do not cause 
permanent damage to the tested element, causing no loss of its 
resistant capacity. These tests are great value for the study of his-
torical heritage, which cannot be subjected to changes that com-
promise its authenticity. Without testimonials and without knowing 
the material properties and element dimensions, the accuracy of 
the information obtained in non-destructive testing is considerably 
compromised. However, according to Balayssac et al. (2012) and  
Milovanovic and Pecur (2016) [2,3]but several kinds of indicators 
representative of the concrete condition need to be evaluated. 
Combining NDT methods is currently considered as one of the 
most appropriate ways to improve the quality of the diagnosis of 
concrete structures. This paper describes a French project named 
SENSO (Strategy of non-destructive evaluation for the monitoring 
of concrete structures, the combination of various tests, care in 
their execution and knowledge of the factors that influence results 
can facilitate data interpretation and validate the estimation of de-
sired information.
The Ground Penetrating Radar (GPR) is considered by Benedetto 
and Benedetto (2014) as one of the most efficient and promising 
remote sensing technologies available for civil engineering appli-
cations [4]. Because it is non-invasive, it is a research technique 
recommended by many researchers for inspection and diagnostic 

work on foundations [5,6], concrete paving [7–9], concrete bridge 
decks [10–14]. GPR is also used in ancient structures, especially 
stone and brick masonry, to map internal characteristics of the 
structure and to evaluate the homogeneity of the constituent mate-
rial [15–19]. Under appropriate test conditions, GPR can provide 
realistic information on the shape and position of targets within 
building elements.
The high-frequency antennas (≥ 1000 MHz) used for GPR data ac-
quisition allow the verification of structure geometry, the detection 
of reinforcement, prestressing bars, metallic elements in general, 
the presence of delamination and humidity [6], as well as indicating 
areas affected by corrosion [13]. In masonry, the combination of 
two-dimensional GPR reflection techniques with three-dimensional 
techniques and other non-destructive testing methods enables the 
detection of voids, thickness of walls, vaults, domes, arches and 
fillings of bridge and shells, metal elements and damage [6].
One of the major references of Brazilian heritage, the Theatro Mu-
nicipal do Rio de Janeiro (TMRJ) (Figure 1), plays an important role 
for Rio de Janeiro and national culture, being directed by Founda-
tion of Theatro Municipal do Estado do Rio de Janeiro. It was built 
between 1905 and 1909, simultaneously with other monumental 
buildings in the surrounding area, such as the Biblioteca Nacio-
nal, Museu Nacional de Belas Artes, former Caixa de Amortização, 
which together are listed by the Instituto de Patrimônio Histórico e 
Artístico Nacional (IPHAN) as an architectural ensemble of Ave-
nida Central since 1973 [20]. In addition to these buildings are also 
the Clube Naval and the Palácio Monroe (demolished in 1976), 
built at the same time, in an effort by Mayor Pereira Passos to build 
the Avenida Central for the modernization of the city, which was 
the capital of the country. Cintra et al. describe the Theatro building 
construction system and the history of the structural interventions 
over the years [21].
With paintings by renowned artists such as Eliseu Visconti and Hen-
rique Bernardelli on the intrados, the side domes and vault built in brick 
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Figure 1
(a) Augusto Malta photo of roof construction, 1906; (b) current façade
Source: O Theatro Municipal – História. In: http://www.theatromunicipal.rj.gov.br/sobre/historia/, accessed: 10/12/2016
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masonry of the TMRJ (Figure 2) are objects of study of preventive struc-
tural monitoring in PUC-Rio, in a campaign of non-destructive tests to 
characterize the structure, relied on the group of historical constructions 
of the University of Minho to analyse the results of the GPR test.
This work aims at evaluating the GPR technique with 1.2 GHz an-
tenna for the determination of thickness and discontinuities of the 
masonry shells of the TMRJ. The GPR technique was applied to 
estimate the total thickness of the shells, their constituent layers 
and to compare bricks dimensions with data from other tests. In 
addition, the GPR can help detect any materials incorporated into 
the elements and damage. The information obtained in the experi-
mental program was used in a subsequent numerical modelling 
step for nonlinear analysis of the structure by the finite element 
method to investigate possible causes of damage and to evalu-
ate the efficiency of intervention measures already performed. 
Relevant concepts of the GPR technique are presented. The 

comprehension of these techniques is fundamental for proper ap-
plication in typical masonry of historical buildings. The work pro-
poses a survey methodology and data analysis for the historical 
structure, as well as conclusions and suggestions for future works.  

2. Theoretical and experimental aspects 
 of GPR tests

GPR is a non-destructive technique based on the propagation 
of radio frequency electromagnetic waves. It finds application in 
the assessment of the integrity of wood and concrete structures, 
tunnels, bridges and road pavements, as well as in the inspec-
tion of historical structures. The technique uses devices capable 
of recording the transmission and reception flux of electromag-
netic waves that propagate in the medium and reflect when they 
strike elements with contrasting properties. This makes it pos-
sible to identify discontinuities, profile layers of different materi-
als below a surface, or even to classify the geometry of a hidden 
target as flat, long, thin, spherical or cubic under favourable test 
conditions [25]. 

2.1 Physical principles

The technique is based on the fact that the velocity and amplitude 
of electromagnetic waves vary significantly between materials. 
Therefore, a signal transmitted in two different materials, travelling 
the same distance, will arrive at different times. The speed and the 
way waves propagate, reflect and attenuate in the medium depend 
on the dielectric properties of materials related to the ability to store 
electrical charge in the presence of an electric field. Table 1 pres-
ents typical values of relative dielectric constant and static electri-
cal conductivity for an antenna frequency of 100 MHz, as well as 
wave speed and attenuation for common materials. The general 
expression for the propagation velocity of a wave pulse in homo-
geneous and isotropic materials is given by Equation 1 [22,25]:

(1)

Figure 2
Cross-section of the noble area of the 
Theatro Municipal do Rio de Janeiro
Source: Adapted from architectural drawing [29]

Table 1
Electromagnetic properties of some materials

Material
Relative dielectric 

constant 
(er)

Electric conductivity (σ) 
mS/m

Wave speed (v) 
m/ns

Wave attenuation (α) 
dB/m

Air 1 0 0.300 0
Water 78 (25°C) to 88 0.1 to 10 0.032 to 0.034 0.01

Sea water 81 to 88 4000 0.032 to 0.033 103
Dry sand 3 to 6 10-4 to 1 0.122 to 0.173 0.01 to 1
Wet sand 10 to 30 0.1 to 10 0.055 to 0.095 0.05 to 5
Dry clay 2 to 20 1 to 100 0.067 to 0.212 10 to 50
Wet clay 15 to 40 100 to 1000 0.047 to 0.077 20 to 100

Dry granite 5 to 8 10-3 to 10-5 0.106 to 0.134 0.5 to 3
Wet granite 5 to 15 1 to 10 0.077 to 0.134 2 to 5

Dry concrete 4 to 10 1 to 10 0.095 to 0.150 2 to 12
Wet concrete 10 to 20 10 to 100 0.067 to 0.095 10 to 25

Source: Adapted from Annan, Daniels and Cassidy [22, 23, 25]
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where,
vr – relative velocity of propagation of electromagnetic wave pulse 
in a solid medium;
c – velocity of the electromagnetic wave in the air, equal to light 
0,3 m/ns;
er – relative dielectric constant of the material.
The presence of moisture in the materials increases the relative 
dielectric constant, which decreases the propagation velocity of 
electromagnetic waves, as indicates in Table 1. Soluble salts or 
saline water present in materials, very common in marine envi-
ronments, increase the electrical conductivity and the wave at-
tenuation, decreasing the penetration depth of the electromagnetic 
signal, with significant loss of propagation energy. In such cases, 
GPR research may be compromised [22].
According to Alsharahi et al. (2016) [24], as the wave propagates in 
a medium, the contrast of the dielectric constant between the ma-
terials causes the reflection of the electromagnetic waves at the 
interface, while the electrical conductivity attenuates the propaga-
tion of the waves. The incident energy is partially reflected and 
partially transmitted, depending on the contrast between the rela-
tive dielectric constants of the adjacent materials. Metallic materi-
als tend to reflect all incident electromagnetic energy. 
The time that the signal takes from its transmission through reflec-

tion on a target to its reception is called the round-trip time and 
depends on the wave frequency and properties of the propagation 
medium. Figure 3 represents the relationship between the position 
of the GPR antennas and the depth of the target over the wave 
travel time. 
Figure 4 illustrates the hyperbolic distribution of the relationship 
between spatial position, wave velocity and travel time, which, ac-
cording to Annan (2003) [22], is given by Equation 2, Equation 3 
e Equation 4.

(2)

(3)

(4)

where,
T – round-trip wave time;
x – the projection of GPR position relative to target;
d – reflection target depth;
v – propagation velocity of the electromagnetic wave in the material;
To – travel time when GPR is directly over the target.

2.2  Instrumentation

A typical GPR system consists of the components and mode of 
operation [17], illustrated in Figure 5:
a) control unit, which is an electronic device consisting of a pro-

cessor and memory for configuring storage, responsible for 

Figure 3
Relationship between GPR position (x), 
target depth (d) during travel time (T)
Source: Adapted from Annan [22]

Figure 4
Hyperbolic distribution function
Source: Daniels [25]

Figure 5
Components and mode of operation of a typical 
GPR system
Source: Adapted from Fernandes [17]
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generating thousands of electrical pulses per unit of time and 
sending them to the transmitting antenna, as well as receiving 
test data for processing;

b) radar antennas, which consist of transducers whose function 
in the transmitting antenna is to convert electrical current into 
electromagnetic pulses to be radiated in a controlled manner 
on the investigated surface, and the reverse occurs in the re-
ceiving antenna, which picks up the reflected electromagnetic 
pulses that are converted to an electric current;

c) display unit, consisting of a screen to display the graphical rep-
resentation of time and distance data recorded in the test;

d) data storage device.
There are different modes of operation of GPR antennas, with the 
antennas being kept fixed or moving relative to the target. The 
mode adopted in the present research and the most common ac-
cording to Annan (2003) [22], is called common-offset. The anten-
nas move along the surface, but the distance between the trans-
mitting and receiving antennas is constant and known, and the 
antennas are coupled to a protective plastic case equipped with an 
odometer, called a mobile unit. 
The wave is transmitted, received and recorded each time the mo-

bile antenna unit is moved, in a register called “trace”. The spac-
ing between traces should be adopted depending on the size of the 
target to be studied and the research objectives. A one-dimensional 
trace does not provide much information, but several traces dis-
played side by side forms a two-dimensional time-distance record of 
GPR or GPR cross-section or radargram showing the variation of re-
flections relative to the surface. Traces can also be arranged so that 
they represent three-dimensional blocks of the studied element [25].

2.3  Resolution

According to Daniels (2004) [25], the signal emitted by the trans-
mitting antenna is a frequency spectrum, where the peak corre-
sponds to the central frequency of the antenna (f). Such frequency 
may vary between 10 MHz and 2700 MHz and the choice of the 
appropriate working frequency depends on the application type, 
material, depth and possible dimensions of the targets to be  
studied. There are three key aspects to the decision making pro-
cess: vertical resolution, which corresponds to the ability to dis-
tinguish two near-vertical points; spatial resolution, referring to 
the ability to distinguish two points at the same depth; and the  

Table 2
Depth of penetration, resolution and typical application of the usual centre frequency

Frequency (f)
MHz

Wave length (λ)
cm

Depth of penetration
m

Vertical resolution
m Typical application

10 3000 50 7,500
Geotechnics 
and geology25 1200 30 3,000

50 600 10 1,500

100 300 5 to 20 0.750
Geotechnical, 
environmental 

and mining

250 120 2 to 7 0.300
Geotechnical, 
environmental 
and structures

500 60 1 to 4 0.150

Structures
1000 30 0.5 to 1.5 0.075
1500 20 0.5 0.050
2000 15 0.4 0.035
2700 11 < 0.4 0.025

Source: Adapted from Annan and Fernandes [17,22]

Figure 6
Wave reflection on a target (a) methodology and (b) resulting radargram
Source: Adapted from Fernandes [17]

a b
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minimum depth from which objects can be detected without ob-
structing the direct wave reflection signal [6]. Table 2 represents 
the penetration depth, expected resolution and typical applications 
for the centre frequency of radar antennas under favourable condi-
tions. The lowest frequencies are applied in the geotechnical area 
(≤ 250 MHz) and the highest frequencies in the area of structures 
(250 a 2700 MHz) [17,22].   
Information resolution or accuracy of GPR survey results improves 
with increasing antenna frequency capacity, but is hampered by 
decreased signal propagation speed, decreased wavelength and 
decreased frequency peak due to the influence of the properties. 
dielectrics of solid materials. Generally, the resolution is enough if 
the dimensions of an object are larger than ¼ of the wavelength (λ) 
of the incident radiation if no material non-linearity interferes with 
the wave propagation. In order to properly detect hidden elements, 
Annan (2009) [26] suggests that the horizontal (Δx) and vertical 
(Δt) distance between consecutive sampling points are defined by 
Equation 5 and Equation 6.

(5)

(6)

where,
Δx – interval in space between consecutive sampling points;
Δt – time interval between consecutive sampling points;
v – velocity of the electromagnetic wave in the medium;
fc – antenna centre frequency.
Radiation energy losses related to GPR equipment may affect the 
electromagnetic signal. According to Daniels (2004) [25] and Fer-
nandes (2006) [17], these losses may occur due to:
a) inefficiency of the antennas to transmit and receive the  

entire signal;
b) instability that occurs in the coupling of antennas on uneven 

surfaces, which interferes with the radiation pattern of the an-
tenna because it is a directional beam;

c) geometric scattering of the energy beam along with the depth;
d) dispersion of the electromagnetic signal from the incidence on 

the target itself;
e) signal attenuations due to the dielectric properties of the propa-

gation means.
Prior to the test, it is necessary to limit the round-trip transit time of 
the signal (T) according to the estimated depth of characteristics 

and targets present to avoid storing unnecessary data outside the 
expected time and speeding up field measurements.

2.4  Data analysis and interpretation

Turning GPR data into specific and applicable information can go two 
ways, according to Annan (2009) [26]. The first and most common 
one considers the measurements of a flat section or volume traces 
to indicate the spatial position of the target. The second determines 
quantitative variables from wave properties such as velocity, attenua-
tion, impedance and converts them into specific quantities applicable 
to material properties, which is the tendency for GPR to evolve.
If the dielectric properties of materials have adequate contrast 
(Figure 6a), the GPR section can be considered a two-dimensional 
representation of the studied element and can be interpreted to 
define the internal characteristics of the element. Figure 6b depicts 
a typical GPR section where the horizontal axis is the distance 
travelled along the surface of the element under study and the ver-
tical axis is the wave round-trip time that can be converted to depth 
if the wave velocity or dielectric constant of the material is known.
Figure 6b represents the pattern of some of the features observed by 
Fernandes (2006) [17] in GPR sections of historic masonry. Isolated 
hyperbole reflections indicate the presence of individual and small 
embedded elements (targets) such as metal, wood or other mate-
rial with dielectric property in contrast to masonry. The depth of the 
target can be determined by considering the vertex of the hyperbole. 
The presence of a significant area with a large number of reflections 
indicates the presence of deteriorated or heterogeneous material, 
such as cracks, voids, detachments. Long reflection signals parallel 
to the data acquisition surface correspond to the interface between 
different material layers, peelings or cracks in masonry.
As an estimate of the wave propagation velocity in the material, 
Annan (2003) [22] and Cassidy (2009) [23] suggest fitting a hyper-
bolic shape with known parameters that coincides with a reflection 
hyperbole in the GPR section, as represented in Figure 6b. From 
the combination of velocity (v) and propagation time (T0), it is also 
possible to estimate the depth (d) of the target.
GPR signal polarity may be useful in interpreting the data. Annan 
(2003) [22] suggests that a positive waveform has the shape of the 
letter "M" and the negative pulse has the shape of the letter "W". 
Figure 7 describes the basic elements of a GPR measurement as 
signals that travel directly through the air (direct wave A) and first 
reach the receiving antenna with positive polarity (M). Then some 

Figure 7
Wave pulse polarity
Source: Adapted from Annan [22]
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signals travel directly through the material near the surface (direct 
wave G), with negative polarity (W). Finally, signals that are reflect-
ed at the interface of a target within the element (R wave reflection) 
and take longer to reach the receiving antenna may have positive 
or negative polarity (M or W).
Reflection of a wave is caused by the change in electromagnetic 
impedance at the interface of materials. A target with an impedance 
greater than medium produces a positive pulse reflection, while a tar-
get with lower impedance produces a negative pulse reflection. Usu-
ally, rocks and voids represent high impedance materials and gener-
ate positive reflections in GPR. While metal is a very low impedance 

material and will always give rise to the negative reflection wave [22].
Properly displaying data is fundamental to analysing it. The choice 
of display parameters is an integral part of the interpretation of the 
GPR section. It is often impractical to display data as traces. The 
most common mode of a two-dimensional representation of data 
is a scanner image called a radargram. This consists of assigning 
colours (or varying the intensity of a single colour) to indicate the 
amplitude variation in the traces [22].
During the GPR test, data can be collected with unwanted incorpo-
ration of information that is not relevant to the research objectives, 
causing data overlapping effects that impair the desired target  

Figure 8
View of the intrados of the shells of the Theatro

Figure 9
Photos of the reinforcement of the shells in the 1970s
Source: Schiros [27]

a c

b

d
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signals. Such noises can come from sources such as vehicles, elec-
trical cables, metals, telecommunications systems, mobile phones, 
pipelines, and natural electrical and magnetic phenomena [25].
The basic processing of the GPR section is the application of filters 
and gain, such as bandpass filters, DC removal, automatic gain 
control (AGC), among others available in the processing software. 
The relationship between signal and noise can be improved by 
applying filters that delimit the display of an appropriate frequency 
band for the antenna used. The gain application allows equalizing 
the amplitudes of each trace to compensate for signal attenuation 
due to depth propagation in solid materials [26].

3. Data acquisition at the  
 Theatro Municipal do Rio de Janeiro

3.1  Description of domes and vaults

On the upper floor of the TMRJ, near the centre of the main façade, is 
the so-called noble area. As shown in Figure 8, there is the foyer, a well-
decorated hall for the reception of the public and covered by a cradle 
vault with plan dimensions of the extrados of the 6.83 m x 17.48 m and 
2.60 m rise, built-in double-layer brick masonry laid with cement mortar 
and lime. The two side roundabouts have a spherical dome ceiling with 
a diameter of 6.28 m on the extrados, 2.75 m rise and were built in solid 
ceramic brick laid and covered with cement mortar and lime.
The domes and vault were built in 1907, supported on walls and 
pillars. The weather, festive events, vandalism, leaks on the roof, 
surrounding construction works, such as the nearby subway, 
among other occurrences, damaged the building. In 1976 they 
were reinforced with reinforced concrete. Schiro reports that the 
entire intervention was performed in three days, without stepping 
on the peels, without shoring so as not to damage the paintings on 
the soffit and consisted of the following steps [27]:
a) Step 1 – Construction of side beams and a superimposed shell 

in reinforced sprayed concrete to support part of the weight of 

the original shell, as shown in Figure 9a. In concreting, priority 
was given to the creation of arches over the largest transverse 
cracks (Figure 9b); 

b) Step 2 – epoxy injection into the cracks to restore shell mono-
lithism employing plastic traps as shown in Figure 9b;

c) Step 3 – anchoring of metal inserts immersed in epoxy-filled 
holes to promote adhesion between the original masonry shell 
and the new concrete shell as Figure 9c and Figure 9d.

The vault of the foyer and the dome of Av. Rio Branco are the 
objects of study. It is covered by a waterproofing blanket which, 
although deteriorated and detached from the shell in some parts, 
cannot be removed. performed on the blanket. The dome of Av. 
Treze de Maio was not studied due to its inaccessibility, so its char-
acteristics are considered similar to the one on Av. Rio Branco.

3.2  Methodology 

All data collection with GPR was performed in the extrados of the shells, 
after superficial cleaning and marking of the axes mesh with white 
chalk, avoiding stepping on the shells. The MALA GeoScience system 
consisting of 1.2 GHz frequency antennas coupled to a wheeled mobile 
unit was used. Antenna displacement data were acquired through an 
odometer connected to the left rear wheel of the mobile unit.
Preliminary tests allowed to verify the pattern of visualization of me-
tallic inserts, the adequate speed of movement and the coupling of 
the mobile unit of the antennas to the surface of the shells. The mo-
bile unit odometer was also calibrated by comparing the length mea-
surements a 5 m graduated measuring tape with 0.01 m accuracy. 
It was observed that the direct contact between the wheels of the 
mobile unit and the surface of the shells along the lifting path was im-
paired by the roughness of the projected concrete and mortar in the 
case of the dome, aggravated in by the waterproof blanket overlap. 
Thus, a 3 mm thick ethylene vinyl acetate (EVA) synthetic foam strip 
was used to facilitate the movement of the wheels of the antenna 
mobile unit over the shells as illustrate in Figure 10a and Figure 10b.

Figure 10
GPR test: (a) dome of Av. Rio Branco and (b) vault

a b

Control unit
Antenna

String
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For the regularity of data acquisition in the GPR sections, the  
moving speed of the mobile antenna unit was kept as constant as 
possible, which was manually conducted in the horizontal course. 
In the vertical direction, the acquisition unit was manually driven 
from the base of the shell to where it was possible to reach the 
hands. From there the vehicle was driven with the help of a string 
until it reached the vertex, following the marked axis lines while 
avoiding stepping on the dome and vault.
Data acquisition was performed in 24 sections of the Av. Rio 
Branco dome, 12 sections of the foyer vault and two sections in 
masonry sidewalls. 3D surveys were also performed in each of 
the studied elements, but the radargrams were not considered sat-
isfactory for analysis due to the high reflection of the metal mesh 
and consequent signal attenuation in all areas below the mesh as 
shown in Figure 11.
The thicknesses obtained by the GPR test were used in a sub-

sequent stage of research for the development of the numerical 
model for nonlinear analysis of the structure by the finite element 
method in order to investigate the vulnerability of structural ele-
ments, the causes of damage in the 1970s and the efficiency of 
previous intervention measures.

3.3  Results 

Reflex2DQuick software, version 3.0, was used for processing 
two-dimensional radargrams and Reflex3DScan software for pro-
cessing three-dimensional acquisitions. In the processing of two-
dimensional radargrams, the Dewow filter required for the MALA 
system data and gain function to compensate for signal attenu-
ation along the depth [28] were applied. In three-dimensional ac-
quisitions, the Dewow filter was also applied, as well as the Back-
ground Removal to eliminate direct wave interference. 
The standard procedure for calibrating the electromagnetic wave 
propagation velocity in a material is by measuring the round-trip 
travel time in the section by positioning a sheet metal on the oppo-
site surface of the element. However, due to difficulties in accessing 
the opposite surface of the dome and vault, such procedure was 
unworkable in the present study. These elements are composed 
of several materials, so the speed of masonry was adopted as the 
standard for the section since this is the predominant material in the 
constitution of the dome and vault. The wave velocity in the masonry 
was estimated at 0.15 m/ns, from the round-trip time recorded in 
the radargram of the sidewall of Av. Rio Branco dome (Figure 12a). 
This survey was done near a shaft, where the brick masonry was 
exposed and its thickness could be measured (Figure 12b). The ad-
opted velocity is compatible with those determined by Fernandes 
(2006) [17] in the ceramic brick masonry of historical buildings.
The electromagnetic signal lost energy when it finds the bars of 
the wire mesh. Because of that, a significant dispersion occurs 
along the shell section, which impaired the determination of its to-
tal thickness and its constituent layers in most radargrams. Only 
in the sections where the reinforcement rate was lower or where 
the reinforcement was transverse to the antenna path the signal 
was propagated sufficiently along the section and it is possible to 
estimate the thickness of the dome and the vault. Therefore, it is 
available to estimate its layers, as well as to estimate its layers the 
size of the masonry units.

Figure 11
Three-dimensional investigation 
with an unsatisfactory result

Figure 12
Dome sidewall (a) radargram (b) thickness determination

a b
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Figure 13a represents the constructive characteristics of the Av. 
Rio Branco dome and Figure 13b shows a typical radargram. Fig-
ure 13b indicates that the total shell thickness has a ranges from 
22 and 25 cm at the vertex. The thickness tends to grow linearly 
towards the base, which appears to be about 2 to 5 cm larger. In 
several radargrams there was a pattern of small consecutive para-
bles with spacing between 8 and 10 cm in the alignment of the sof-
fit. It indicates that the vertical joint between bricks has dimensions 
compatibles with the correspondent joint found in thermograms 
and apparent bricks in the adjacent wall. The bars of the wire mesh 
has a spacing of 10 cm, information confirmed in a pacometry test 
and described in the Schiro’s report [27]. No intermediate layer 
was identified, which confirms the existence of only one bricklayer.
Figure 14a represents the constructive characteristics of the foyer 
vault and Figure 14b shows a correspondent typical radargram. Fig-
ure 14b indicates that the total shell thickness has a ranges from 
20 and 23 cm at the vertex. The thickness tends to grow linearly 
towards the base, which appears to be about 5 to 8 cm larger. In 
some radargrams there was a pattern of small consecutive parables 
spaced in the alignment of the soffit. This spaces ranges from 16 to 
20 cm, indicating the bricks, whose dimensions are compatible with 
those found in thermograms. The bars of the wire mesh have spac-
ing between 10 and 11 cm, information confirmed in a pacometry 
test and described in the Schiro’s report [27], as well as the pres-
ence of metal pins, with a typical spacing of 20 cm. An intermediate 
layer was identified, confirming two bricklayers described by Schiros 
[27], possibly with a thickness between 10 and 12 cm.
As they are elements composed of several materials, it was not 
possible to detect damage such as voids and cracks in the peel 
investigated by GPR with 1.2 GHz antennas. For this purpose, it is 
suggested to use higher frequency antennas, whose resolution is 
most appropriate
From the shell thickness information evaluated by the GPR test 
and data obtained from other tests, the numerical model of the 
structure was elaborated in FX + for Diana software and nonlin-
ear finite element analysis was performed in Diana version 10.2  

software (Figura 15), whose results go beyond the objectives of 
the present work.

4. Conclusions

The GPR technique with 1.2 GHz frequency antenna was applied 
to the reinforced masonry dome and vault of the Theatro Munici-
pal do Rio de Janeiro, aiming at estimating the total thickness of 
the elements and their layers, confirming constructive character-
istics, measuring the brick dimensions with data from other tests 
and identify embedded elements. As these are structural elements 
composed of various materials, the speed of masonry was adopt-
ed as the standard for the section, as it is the predominant material 
in the constitution of the dome and vault. The wave velocity in the 
masonry was estimated at 0.15 m/ns, from the round-trip time re-
corded in the radar of the sidewall of the Av. Rio Branco dome, an 
element composed only of brick masonry, where it was possible to 
access to determine its thickness. 
The dome had a thickness ranging between 22 and 29 cm, con-
sisting of a bricklayer. The vault had a thickness between 20 
and 31 cm, consisting of two layers of bricks. Such information 
served as a reference for the development of a numerical model 
used for nonlinear analysis of the structure by the finite element 
method, the results of which go beyond the objectives of the 
present work
It was not possible to detect damage such as voids and cracks. 
For this purpose, it is suggested to use antennas with larger fre-
quency, whose resolution is more appropriate to the dimensions of 
the element.
The electromagnetic signal lost energy by focusing on the bars 
of the wire mesh, generating significant dispersion along the shell 
section, which impaired the determination of its total thickness and 
its constituent layers in most radargrams, especially in 3D surveys. 

Figure 13
Cross section of Av. Rio Branco dome: 
(a) constructive detail; (b) radargram

a

b

Figure 14
Vault cross section: (a) constructive detail; 
(b) radargram

a

b
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Only in the sections in which the reinforcement was transverse to 
the antenna path the signal was propagated along the section, al-
lowing to estimate the desired information.
The survey of GPR in old structures is still unusual, probably due 
to the difficulty in interpreting the images generated by the inves-
tigation of complex elements, which requires time and dedication 
to acquire knowledge and practice to properly use the technique. 
A prior study is necessary to know the construction process and 
any interventions suffered by the studied element, in order to have 
a prediction of the type of elements expected in the visualization 
of radargrams, as well as the verification of information collected 
by other complementary tests, documents or other means.
The present study seeks to contribute information to improve the 
GPR assay methodology and experimental data for structural pres-
ervation work in similar constructions, especially masonry shells.

5. Acknowledgements

The authors thank the Foundation of Theatro Municipal do Estado 
do Rio de Janeiro, in particular to the Engineering and Architecture 
Sector, for supporting the research. Also to the School of Engi-
neering of the University of Minho. This study was financed in part 
by the Coordenação de Aperfeiçoamento de Pessoal do Ensino 
Superior – Brasil (Capes) “Taxas” and Faperj, process number 
E-26/201.812/2017.

6. References

[1]  ICOMOS. “Recommendations for the analysis, conserva-
tion and structural restoration of architectural heritage”. 
International Scientific Committee for Analysis and Resto-
ration of Structures of Architectural Heritage. Paris, 2003.

[2]  BALAYSSAC, J. P. et al. “Description of the general out-
lines of the French project SENSO – Quality assessment 

and limits of different NDT methods”. Construction and 
Building Materials, v. 35, n. October 2012, p. 131–138.

[3]  MILOVANOVIĆ, B.; BANJAD PEČUR, I. “Review of Ac-
tive IR Thermography for Detection and Characterization 
of Defects in Reinforced Concrete”. Journal of Imaging, v. 
2, n. 2, p. 11, 2016.

[4]  BENEDETTO, A.; BENEDETTO, F. “Application field-
specific synthesizing of sensing technology – civil engi-
neering application of ground-penetrating radar sensing 
technology”. Reference Module in Material Science and 
Materials Engineering. Comprehensive Materials Pro-
cessing, v. 13, p. 393–425, 2014.

[5]  MANHÃES, P. M. B.; ARARUNA JÚNIOR, J. T.; PIRES, 
P. J. “Uso do GPR na identificação de elementos de 
fundação de edificações existentes”, in: XVIII Congresso 
Brasileiro de Mecânica dos Solos e Eng. Geotécnica. 
Belo Horizonte, Brasil, 2016.

[6]  FERNANDES, F. M. C. P.; LOURENÇO, P. B.; CRUZ, P. 
J. S. “Possibilidades do radar de prospecção geotécnica 
em estruturas e aplicações em Portugal”. Engenium, 
2010. p. 84–90.

[7]  LAU, C.L.; SCULLION, T.; CHAN, P. “Modeling of Ground-
Penetrating Radar wave propagation in pavement sys-
tems”, in: Transportation Research Record, Transporta-
tion Research Board. Texas, 1992. p. 99–107.

[8]  LI, M.; ANDERSON, N.; SNEED, L.; TORGASHOV, E. 
“Condition assessment of concrete pavements using 
both ground penetrating radar and stress-wave based 
techniques”, Journal of Applied Geophysics. 135 (2016) 
p. 297–308.

[9]  BENEDETTO, A.; TOSTI, F.; CIAMPOLI, L. B.; D’AMICO, 
F. “An overview of ground-penetrating radar signal pro-
cessing techniques for road inspections”, Signal Process-
ing. 132 (2017) p. 201–209.

Figure 15
Numerical model: (a) detail of shell thickness; (b) vertical displacements (mm) of physical nonlinear 
analysis considering two constructive phases

a b



285IBRACON Structures and Materials Journal • 2020 • vol. 13 • nº 2

  D. C. B. CINTRA  |  P. M. B. MANHÃES  |  F. M. C. P. FERNANDES  |  D. M. ROEHL  |  J. T. ARARUNA JÚNIOR  |  E. S. SÁNCHEZ FILHO

[10]  DINH, K.; GUCUNSKI, N.; KIM, J.; DUONG, T. H. “Under-
standing depth-amplitude effects in assessment of GPR 
data from concrete bridge decks”, NDT and E Internation-
al. 83 (2016) p. 48–58.

[11]  DINH, K.; GUCUNSKI, N.; DUONG, T. H. “Migration-
based automated rebar picking for condition assessment 
of concrete bridge decks with ground-penetrating radar”, 
NDT and E International. 98 (2018) p. 45–54.

[12]  ALANI, A. M.; ABOUTALEBI, M.; KILIC, G. “Applications 
of ground penetrating radar (GPR) in bridge deck moni-
toring and assessment”, Journal of Applied Geophysics. 
97 (2013) p. 45–54.

[13]  DINH, K.; GUCUNSKI, N.; ZAYED, T. “Automated visual-
ization of concrete bridge deck condition from GPR data”, 
NDT and E International. 102 (2019) p. 120–128.

[14]  BENEDETTO, A. “A three-dimensional approach for 
tracking cracks in bridges using GPR”, Journal Applied 
Geophysics. 97 (2013) p. 37–44.

[15]  ÁLVAREZ DE LARA, R. R. “Structural analysis of the 
church of the Monastery of São Miguel de Refojos”. 2016. 
147 f. Dissertation (Advanced Masters in Structural Anal-
ysis of Monuments and Historical Constructions). Univer-
sity of Minho. Guimarães, 2016.

[16]  BINDA, L.; SAISI, A.; TIRABOSCHI, C. “Investigation pro-
cedures for the diagnosis of historic masonries”. Construc-
tion and Building Materials, v. 14, n. 4, p. 199–233, 2000.

[17]  FERNANDES, F. M. C. P. “Evaluation of two novel NDT 
techniques – microdrilling of clay bricks and ground-pene-
trating radar in masonry”. Tese (doutorado). University of 
Minho. Guimarães, 2006.

[18]  SANTOS ASSUNÇAO, S.; PEREZ GRACIA, V.; CA-
SELLES, O.; CLAPES, J.; SALINAS, V. “Assessment of 
complex masonry structures with GPR compared to other 
non-destructive testing studies”. Remote Sensing, n. 6, p. 
8220–8237, 2014.

[19]  ZHAO, W.; FORTE, E.; FONTANA, F.; PIPAN, M.; TIAN, 
G. “GPR imaging and characterization of ancient Roman 
ruins in the Aquileia Archaeological Park, NE Italy”, Mea-
surement. 113 (2018) p. 161–171.

[20]  IPHAN, “Lista dos bens tombados e processos em an-
damento (1938 - 2018)”, (2018). http://portal.iphan.gov.
br/uploads/ckfinder/arquivos/Lista_bens_tombados_
processos_andamento_2018 (accessed on December 
10, 2018).

[21]  CINTRA, D. C. B.; ROEHL, D. M.; SÁNCHEZ FILHO, E. 
S.; SANTOS, M. F. S. F.; FILIZOLA, G.; ASSUMPÇÃO, M. 
S. “Structural Intervention Case in the Theatro Municipal do 
Rio de Janeiro”, in: 3rd International Conference on Protec-
tion of Historical Constructions. Lisbon, Portugal, 2017.

[22]  ANNAN, A. P. “Ground-penetrating radar – principles, 
procedures & applications”. Mississauga, Canada: Sen-
sors and Software Inc., 2003.

[23]  CASSIDY, N. J. “Electrical and magnetic properties of 
rocks, soils and fluids”. In: Ground penetrating radar the-
ory and applications. Oxford, United Kingdom: Elsevier 
Science, 2009. p. 46.

[24]  ALSHARAHI, G.; DRIOUACH A.; FAIZE, A. “Performance 

of GPR influenced by electrical conductivity and dielectric 
constant”. Procedia Technology, v. 22, p. 570–575, 2016.

[25]  DANIELS, D. J. “Ground penetrating radar”. 2. ed. Lon-
don: The Institution of Electrical Engineers, 2004.

[26]  ANNAN, A. P. Electromagnetic principles of ground-pen-
etrating radar. In: Ground penetrating radar theory and 
applications. Oxford, United Kingdom: Elsevier Science, 
2009. p. 4–40.

[27]  SCHIROS, L. M. “Recuperação estrutural das cúpulas do 
foyer do Theatro Municipal do Rio de Janeiro”. Colóquio so-
bre Patologia do Concreto e Recuperação Estrutural - Insti-
tuto Brasileiro do Concreto (IBRACON), p. 188–204, 1978.

[28]  SANDMEIER, G. R. Reflex2D Quick, version 3.0. Karl-
sruhe, Germany, 2017.

[29]  FUNDAÇÃO DO THEATRO MUNICIPAL DO RIO DE JA-
NEIRO. “Evolução arquitetônica do Theatro Municipal”. 
Drawings. Rio de Janeiro, 2009. 



© 2020 IBRACON

Volume 13, Number 2 (April 2020) p. 274 – 297 • ISSN 1983-4195
DOI: http://dx.doi.org/10.1590/S1983-41952020000200006

Evaluation of the GPR (1.2 GHz) technique in 
the characterization of masonry shells of the 
Theatro Municipal do Rio de Janeiro

Avaliação da técnica de GPR (1,2 GHz) na 
caracterização das cascas em alvenaria do 
Theatro Municipal do Rio de Janeiro

a Pontifícia Universidade Católica do Rio de Janeiro, Departamento de Engenharia Civil e Ambiental, Rio de Janeiro, RJ, Brasil;
b  Universidade Lusíada – Norte, Faculdade de Engenharia e Tecnologias, Vila Nova de Famalicão, Portugal;
c  Universidade Federal Fluminense, Niterói, RJ, Brasil.

Received: 13 Dec 2018 • Accepted: 06 Aug 2019 • Available Online: 26 Mar 2020

 This is an open-access article distributed under the terms of the Creative Commons Attribution License 

  D. C. B. CINTRA a

daniellicbc@gmail.com
https://orcid.org/0000-0003-4246-894X

P. M. B. MANHÃES a

paola_manhaes@yahoo.com.br
https://orcid.org/0000-0001-7539-2879

F. M. C. P. FERNANDES b

fmcpf@civil.uminho.pt
https://orcid.org/0000-0002-7575-411X

 D. M. ROEHL a

droehl@puc-rio.br
https://orcid.org/0000-0003-4644-120X

J. T. ARARUNA JÚNIOR a

araruna@puc-rio.br
https://orcid.org/0000-0002-4066-1765

E. S. SÁNCHEZ FILHO c

emilsanchez@uol.com.br
https://orcid.org/0000-0001-6749-9967

Abstract 

Resumo

The geometric characterization and evaluation of structural integrity are challenges for the preservation of historical buildings. The challenges are associated 
to the lack of constructive records, material diversity, access and contact restrictions, and sample extraction. Non-destructive tests are indicated in these 
cases. The objective of this paper is to evaluate the Ground Penetrating Radar (GPR) technique with 1.2 GHz antenna in the study of the determination of 
material thickness and discontinuities in the masonry shells of the Theatro Municipal do Rio de Janeiro, a heritage built in early 20th century, with high histori-
cal and cultural value. With paintings by renowned artists on their intrados, the domes and vault of brick masonry were at risk of collapse in the 1970s due 
to differential settlements in the supports and moisture, compromising their paintings. A strengthening intervention was carried out in 1976. Considering the 
masonry of bricks the main component, the electromagnetic wave propagation velocity was determined as 0,15 m/ns in one of the support walls, allowing to 
estimate the thicknesses of the elements ranging between 20 and 31 cm. Materials incorporated into the structure were identified: reinforcement, metal in-
serts and bricks. However, the frequency of the antenna did not allow the detection of damages. The application of the GPR to the characterization of materi-
als and investigation of the integrity of the domes of the Theatro Municipal highlights the potential of this technology to study heritage and other constructions. 

Keywords: Ground Penetrating Radar (GPR), dome, vault, historical buildings, Theatro Municipal do Rio de Janeiro.

A caracterização geométrica e avaliação da integridade estrutural são desafios para a preservação de edifícios históricos. Os desafios estão associados 
à escassez de registros construtivos, diversidade de materiais, restrições de acesso, contato e extração de amostras. Nesses casos são indicados en-
saios não destrutivos. Este trabalho tem como objetivo avaliar a técnica do Ground Penetrating Radar (GPR), com antena de 1,2 GHz, na determinação 
de espessuras e descontinuidades nas cascas em alvenaria do Theatro Municipal do Rio de Janeiro, patrimônio construído no início do século XX, de 
elevado valor histórico e cultural. Com pinturas de artistas renomados em seu intradorso, as cúpulas e abóbada em alvenaria de tijolos estiveram risco 
de colapso na década de 1970 devido a recalques diferenciais e umidade, comprometendo as pinturas. O reforço da estrutura com concreto projetado 
foi realizado em 1976. Considerando a alvenaria de tijolos o principal componente, a velocidade de propagação de onda eletromagnética foi determi-
nada em 0,15 m/ns em uma das paredes de apoio, permitindo estimar a variação entre 20 e 31 cm nas espessuras dos elementos estudados. Foram 
mapeados outros materiais incorporados à estrutura como armadura, chumbadores e tijolos, porém a frequência da antena não permitiu a detecção 
de danos. A aplicação do GPR para a investigação de integridade e caracterização de materiais das cúpulas do Theatro Municipal mostra o potencial 
dessa técnica para estudos de patrimônio histórico e de outras construções.

Palavras-chave: Ground Penetrating Radar (GPR), cúpula, abóbada, construções históricas, Theatro Municipal do Rio de Janeiro.
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1. Introdução

Segundo o Conselho Internacional de Monumentos e Sítios, a pre-
servação de edifícios de patrimônio histórico possui um caráter 
multidisciplinar e a análise estrutural pode ser útil para estimar o 
estado de conservação da construção, assim como para avaliar a 
eficiência de técnicas de intervenção [1]. Nesse contexto, a carac-
terização e avaliação da integridade dos elementos estruturais se 
torna fundamental, embora seja uma tarefa geralmente complexa 
devido à escassez de registros construtivos e de intervenções, 
além de existirem restrições de acesso, contato e especialmente 
de extração de amostras.
Os ensaios não destrutivos são recursos investigativos que não 
causam danos permanentes ao elemento ensaiado, não provo-
cando perda da sua capacidade resistente. Esses ensaios são 
de grande valia para o estudo de patrimônio histórico, o qual não 
pode ser submetido a alterações que comprometam sua autenti-
cidade. Sem testemunhos e sem conhecer as propriedades dos 
materiais e dimensões dos elementos, a exatidão das informa-
ções obtidas nos ensaios não destrutivos é consideravelmente 
comprometida. Porém, segundo Balayssac et al. (2012) e  Milo-
vanovic e Pecur (2016) [2,3], a combinação entre vários ensaios, 
os cuidados na execução dos mesmos e o conhecimento dos fa-
tores que influenciam nos resultados podem facilitar a interpreta-
ção dos dados e validar a estimativa das informações desejadas.
O Ground Penetrating Radar (GPR) é considerado por Benedet-
to e Benedetto (2014) uma das tecnologias de detecção remota 
disponíveis mais eficientes e promissoras para aplicações na en-
genharia civil [4]. Por não ser invasivo, é uma técnica de inves-
tigação recomendada por vários pesquisadores para o trabalho 
de inspeção e diagnóstico em fundações [5,6], pavimentação em 
concreto [7–9], tabuleiros de pontes em concreto [10–14]. O GPR 
é também empregado em estruturas antigas, especialmente em 
alvenaria de pedra e de tijolos, a fim de mapear características 

internas da estrutura e avaliar a homogeneidade do material cons-
tituinte [15–19]. Em condições adequadas de ensaio, o GPR pode 
fornecer informações realistas sobre a forma e posição de alvos 
no interior de elementos da construção.
As antenas de alta frequência (≥ 1000 MHz) utilizadas na aqui-
sição de dados de GPR permitem a verificação da geometria de 
estruturas, a detecção de armaduras, bainhas e cabos de proten-
são, elementos metálicos em geral, a presença de delaminação 
e de umidade [6], além de indicar áreas afetadas por corrosão 
[13]. Em alvenaria, a combinação de técnicas bidimensionais de 
reflexão de GPR com técnicas tridimensionais e outros métodos 
de ensaios não destrutivos permitem detectar vazios, espessura 
de paredes, abóbadas, cúpulas, arcos, enchimentos em pontes e 
em cascas, elementos metálicos e danos [6].
Uma das maiores referências do patrimônio material brasileiro, o 
Theatro Municipal do Rio de Janeiro (Figura 1), exerce importante 
papel para a cultura carioca e nacional, sendo dirigido pela Funda-
ção Theatro Municipal do Estado do Rio de Janeiro. Foi construído 
entre 1905 e 1909, simultaneamente a outros edifícios monumen-
tais do entorno como a Biblioteca Nacional, Museu Nacional de 
Belas Artes, antiga Caixa de Amortização, que juntos são tom-
bados pelo Instituto de Patrimônio Histórico e Artístico Nacional 
(IPHAN) como conjunto arquitetônico da Avenida Central, desde 
1973 [20]. Além desses edifícios destacam-se também o Clube 
Naval e o Palácio Monroe (demolido em 1976), construídos na 
mesma época, num esforço do prefeito Pereira Passos de cons-
trução da Avenida Central para a modernização da cidade, que na 
época era a capital do país. Cintra et al. descrevem o sistema de 
construção do edifício do Theatro e a anamnese das intervenções 
estruturais ocorridas ao longo dos anos [21].
Com pinturas de artistas renomados como Eliseu Visconti e Henri-
que Bernardelli no intradorso, as cúpulas laterais e a abóbada em 
alvenaria de tijolos do Theatro Municipal do Rio de Janeiro (Figura 
2) são objetos de estudo de monitoramento estrutural preventivo 
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Figure 1
(a) (a) Foto de Augusto Malta da construção da cobertura, 1906; (b) fachada atual
Fonte: O Theatro Municipal – História. In: http://www.theatromunicipal.rj.gov.br/sobre/historia/, acesso: 10/12/2016
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em construções históricas da PUC-Rio que, numa campanha de 
ensaios não destrutivos para caracterização da estrutura, contou 
com o grupo de construções históricas da Universidade do Minho 
para a análise dos resultados do ensaio de GPR.
Este trabalho tem como objetivo avaliar a técnica de GPR, com an-
tena de 1,2 GHz, para a determinação de espessuras e descontinui-
dades das cascas em alvenaria do TMRJ. Aplicou-se a técnica de 
GPR para estimar a espessura total das cascas, de suas camadas 
constituintes e aferir as dimensões dos tijolos com dados de outros 
ensaios, assim como detectar eventuais materiais incorporados aos 
elementos e danos. As informações obtidas no programa experi-
mental foram usadas em etapa subsequente de modelagem numé-
rica para análise não linear da estrutura pelo método dos elementos 
finitos, a fim de investigar possíveis causas de danos e avaliar a 
eficiência de medidas de intervenções já realizadas. Apresentam-se 
os conceitos relevantes da técnica de GPR, cuja compreensão é 

fundamental para a adequada aplicação em alvenaria típica de edi-
fícios históricos, metodologia do levantamento e análise de dados, 
assim como conclusões e sugestões para trabalhos futuros.
 
2. Aspectos teóricos e experimentais  
 de ensaios de GPR

O GPR é uma técnica não destrutiva com princípios na propa-
gação de ondas eletromagnéticas e tem sido usado, entre ou-
tras aplicações, para a avaliação da integridade de estruturas 
em concreto, madeira, túneis, pontes e pavimentos rodoviários, 
assim como na inspeção de estruturas históricas. A técnica utili-
za dispositivos capazes de registrar o fluxo de transmissão e re-
cepção das ondas eletromagnéticas que se propagam no meio 
e se refletem ao incidirem em elementos com propriedades de 
contraste. Com isso, torna-se possível identificar descontinui-
dades, obter o perfil de camadas de diferentes materiais abaixo 
de uma superfície, ou até mesmo classificar a geometria de um 
alvo oculto como sendo de faces planas, longo, fino, esférico ou 
cúbico, em caso de condições favoráveis de ensaio [25]. 

2.1 Princípios físicos

A técnica baseia-se no fato de que a velocidade e amplitude de 
propagação das ondas eletromagnéticas variam significativamente 
entre os materiais. Portanto, um sinal transmitido em dois materiais 
diferentes, percorrendo a mesma distância, chegará em momentos 
diferentes. A velocidade e a forma como as ondas se propagam, 
refletem e atenuam no meio dependem das propriedades dielétri-
cas dos materiais, relacionadas à capacidade de armazenar carga 
elétrica na presença de um campo elétrico. A Tabela 1 apresenta os 
valores típicos da constante dielétrica relativa e condutividade elé-
trica estática para uma frequência de antena de 100 MHz, além da 
velocidade e atenuação de onda em materiais comuns. A expressão 
geral para a velocidade de propagação de um pulso de onda em 
materiais homogêneos e isotrópicos é dada pela Equação 1 [22,25]:

(1)

Figura 2
Corte transversal da área nobre do 
Theatro Municipal do Rio de Janeiro
Fonte: Adaptado a partir de desenho arquitetônico [29]

Tabela 1
Propriedades eletromagnéticas de alguns materiais

Material
Constante dielétrica 

relativa
(er)

Condutividade elétrica 
(σ) mS/m

Velocidade de onda 
(u) 

m/ns

Atenuação de onda 
(α) dB/m

Ar 1 0 0,300 0
Água 78 (25°C) a 88 0,1 a 10 0,032 a 0,034 0,01

Água do mar 81 a 88 4000 0,032 a 0,033 103
Areia seca 3 a 6 10-4 a 1 0,122 a 0,173 0,01 a 1

Areia úmida 10 a 30 0,1 a 10 0,055 a 0,095 0,05 a 5
Argila seca 2 a 20 1 a 100 0,067 a 0,212 10 a 50

Argila úmida 15 a 40 100 a 1000 0,047 a 0,077 20 a 100
Granito seco 5 a 8 10-3 a 10-5 0,106 a 0,134 0,5 a 3

Granito úmido 5 a 15 1 a 10 0,077 a 0,134 2 a 5
Concreto seco 4 a 10 1 a 10 0,095 a 0,150 2 a 12

Concreto úmido 10 a 20 10 a 100 0,067 a 0,095 10 a 25
Fonte: Adaptado a partir de Annan, Daniels e Cassidy [22,23,25]
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onde,
vr – velocidade relativa de propagação de pulso de onda eletro-
magnética em meio sólido;
c – velocidade da onda eletromagnética no ar, igual à da luz 0,3 
m/ns;
Ɛr – constante dielétrica relativa do material.
A presença de umidade nos materiais aumenta a constante dielé-
trica relativa, o que diminui a velocidade de propagação de ondas 
eletromagnéticas, como indicado na Tabela 1. Sais solúveis ou 
água salina presente nos materiais, muito comum em ambientes 
marinhos, aumentam a condutividade elétrica e a atenuação de 
onda, diminuindo a profundidade de penetração do sinal eletro-
magnético, com perda significativa da energia de propagação. 
Nesses casos a pesquisa de GPR pode ficar comprometida [22].
Segundo Alsharahi et al. (2016) [24], à medida que a onda se 
propaga num meio, o contraste da constante dielétrica entre os 
materiais provoca a reflexão das ondas eletromagnéticas na inter-
face, enquanto a condutividade elétrica atenua a propagação das 
ondas. A energia incidente é parcialmente refletida e parcialmente 
transmitida, dependendo do contraste entre as constantes dielé-
tricas relativas dos materiais adjacentes. Materiais metálicos ten-
dem a refletir a totalidade de energia eletromagnética incidente.
O tempo que o sinal leva desde sua transmissão, passando pela 
reflexão num alvo até sua recepção é denominado de tempo de 
percurso de ida e volta e depende da frequência da onda e de pro-
priedades do meio de propagação. A Figura 3 representa a relação 
entre a posição das antenas de GPR e a profundidade do alvo ao 
longo do tempo de percurso da onda.
A Figura 4 ilustra a distribuição hiperbólica da relação entre posi-
ção espacial, velocidade da onda e tempo de percurso que, se-
gundo Annan (2003) [22], é dada pela Equação 2, Equação 3 e 
Equação 4.

(2)

(3)

(4)

onde,
T – tempo de percurso de ida e volta da onda;

x – projeção da posição do GPR em relação ao alvo;
d – profundidade do alvo de reflexão;
v – velocidade de propagação da onda eletromagnética no material;
To – tempo de percurso quando o GPR está diretamente sobre  
o alvo.

2.2 Instrumentação

Um sistema de GPR típico consiste nos componentes e modo de 
operação [17], ilustrados na Figura 5:
a) unidade de controle, que é um dispositivo eletrônico composto 

por um processador e memória para armazenamento de con-
figurações, responsável por gerar milhares de pulsos elétricos 

Figura 4
Função de distribuição hiperbólica
Fonte: Daniels [25]

Figura 3
Relação entre posição do GPR (x), profundidade 
do alvo (d) durante o tempo de percurso (T)
Fonte: Adaptado a partir de Annan [22]

Figura 5
Componentes e modo de operação 
de um sistema típico de GPR
Fonte: Adaptado a partir de Fernandes [17]
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por unidade de tempo e enviá-los à antena transmissora, além 
de receber os dados do ensaio para processamento;

b) antenas de radar, que são constituídas por transdutores, cuja 
função na antena de transmissão é converter corrente elétri-
ca em pulsos eletromagnéticos a serem irradiados de manei-
ra controlada na superfície investigada, e o inverso ocorre na 
antena de recepção, a qual capta os pulsos eletromagnéticos 
refletidos que são convertidos em corrente elétrica;

c) unidade de visualização, composto por uma tela para visua-
lizar a representação gráfica dos dados de tempo e distância 
registrados no ensaio;

d) dispositivo de armazenamento de dados.
Há diferentes modos de operação das antenas de GPR, sendo 
que as antenas podem ser mantidas fixas ou se movimentar em 
relação ao alvo. No modo adotado na presente pesquisa e o mais 
comum segundo Annan (2003) [22], denominado common-offset, 
as antenas se movimentam ao longo da superfície, porém a dis-
tância entre as antenas de transmissão e de recepção é constante 
e conhecida, sendo as antenas acopladas a uma caixa plástica de 
proteção provida de odômetro, denominada unidade móvel. 
A onda é transmitida, recebida e gravada cada vez que a unidade 
móvel das antenas é movida, num registro denominado “traço”. O 
espaçamento entre traços deve ser adotado em função do tama-
nho do alvo a ser estudado e dos objetivos da pesquisa. Um tra-
ço unidimensional não oferece muitas informações, porém vários 
traços exibidos lado a lado formam um registro bidimensional de 
tempo-distância de GPR ou seção transversal de GPR ou radar-
grama, que mostra a variação das reflexões em relação à super-
fície. Os traços também podem ser organizados de maneira que 
representem blocos tridimensionais do elemento estudado [25].

2.3  Resolução

Segundo Daniels (2004) [25], o sinal emitido pela antena de trans-
missão é um espectro de frequências, em que o pico correspon-
de à frequência central da antena (f). Tal frequência pode variar 
entre 10 MHz e 2700 MHz e a escolha da frequência de trabalho 

adequada depende de tipo de aplicação, material, profundidade 
e dimensões possíveis dos alvos a serem estudados. Existem 
três aspectos fundamentais no processo de decisão: a resolução 
vertical, que corresponde à capacidade de distinguir dois pontos 
próximos na vertical; a resolução espacial, referente à capacidade 
de distinguir dois pontos à mesma profundidade; e a profundidade 
mínima, a partir da qual é possível detectar objetos sem a obstru-
ção do sinal da reflexão da onda direta [6]. A Tabela 2 representa 
a profundidade de penetração, a resolução esperada e aplicações 
típicas para a frequência central de antenas de radar em condi-
ções favoráveis. As menores frequências são aplicadas na área 
de geotecnia (≤250 MHz) e as frequências mais altas, na área de 
estruturas (250 a 2700 MHz) [17,22].   
A resolução das informações ou precisão dos resultados do levan-
tamento de GPR melhora com o aumento da capacidade de frequ-
ência da antena, porém é prejudicada pela diminuição da veloci-
dade de propagação do sinal, diminuição de comprimento de onda 
e diminuição do pico de frequência por influência das proprieda-
des dielétricas de materiais sólidos. Geralmente, a resolução é 
suficiente se as dimensões de um objeto forem maiores do que ¼ 
do comprimento de onda (λ) da radiação incidente, caso não ocor-
ra interferência da não linearidade do material na propagação de 
ondas. Para que elementos ocultos sejam detectados adequada-
mente, Annan (2009) [26] sugere que a distância horizontal (Δx) e 
a vertical (Δt) entre os pontos consecutivos de amostragem sejam 
definidos pela Equação 5 e Equação 6.

(5)

(6)

onde,
Δx – intervalo no espaço entre pontos consecutivos de amostra-
gem;
Δt – intervalo de tempo entre pontos consecutivos de amostragem;
v – velocidade da onda eletromagnética no meio;
fc – frequência central de antenas.

Tabela 2
Profundidade de penetração, resolução e aplicação típica da frequência central usual

Frequência (f)
MHz

Comprimento de onda  
(λ)
cm

Profundidade 
de penetração 

m

Resolução vertical 
m Aplicação típica

10 3000 50 7,500
Geotecnia 
e geologia25 1200 30 3,000

50 600 10 1,500

100 300 5 a 20 0,750 Geotecnia, ambiental 
e mineração

250 120 2 a 7 0,300 Geotecnia, ambiental 
e estruturas

500 60 1 a 4 0,150

Estruturas
1000 30 0,5 a 1,5 0,075
1500 20 0,5 0,050
2000 15 0,4 0,035
2700 11 < 0,4 0,025

Fonte: Adaptado a partir de Annan e Fernandes [17,22]
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Perdas de energia de radiação relacionadas ao equipamento 
de GPR podem afetar o sinal eletromagnético. Segundo Daniels 
(2004) [25]e Fernandes (2006) [17], essas perdas podem ocorrer 
devido a:
a) ineficiência das antenas para transmitir e receber a totalidade 

do sinal;
b) instabilidade que ocorre no acoplamento das antenas em su-

perfícies irregulares, o que interfere no padrão de radiação da 
antena por ser um feixe direcional;

c) espalhamento geométrico do feixe de energia ao longo da pro-
fundidade;

d) dispersão do sinal eletromagnético a partir da incidência no 
próprio alvo;

e) atenuações do sinal devido às propriedades dielétricas dos 
meios de propagação.

Antes do ensaio é necessário limitar o tempo de trânsito de ida 
e volta do sinal (T) de acordo com a estimava da profundidade 
de características e alvos presentes para evitar o armazenamento 
de dados desnecessários fora do tempo esperado e acelerar as 
medições de campo.

2.4  Análise dos dados e interpretação

Transformar dados de GPR em informações específicas e aplicá-
veis pode seguir dois caminhos, segundo Annan (2009) [26]. O pri-
meiro e mais comum considera as medições dos traços em forma 
de seção plana ou de volume para indicar a posição espacial do 
alvo. O segundo determina variáveis quantitativas a partir das pro-
priedades da onda como velocidade, atenuação, impedância e as 
converte em quantidades específicas e aplicáveis a propriedades 
de material, que é a tendência para a evolução do uso do GPR.
Se as propriedades dielétricas dos materiais tiverem contraste ade-
quado (Figura 6a), a seção de GPR pode ser considerada uma re-
presentação bidimensional do elemento estudado e pode ser inter-

pretada para definir características internas do elemento. A Figura 6b 
representa uma seção de GPR típica em que o eixo horizontal é a 
distância percorrida ao longo da superfície do elemento em estudo e 
o eixo vertical é o tempo de percurso de ida e volta da onda à super-
fície, que pode ser convertido em profundidade, se a velocidade da 
onda ou constante dielétrica do material forem conhecidas.
A Figura 6b representa o padrão de algumas das características 
observadas por Fernandes (2006) [17] em seções de GPR de al-
venarias históricas. Reflexões isoladas, em formato de hipérbole, 
indicam a presença de elementos individuais e de pequenas di-
mensões embutidos (alvos) como metal, madeira ou outro material 
com propriedade dielétrica de contraste com a alvenaria. A profun-
didade do alvo pode ser determinada considerando o vértice da 
hipérbole. A presença de área significativa com grande quantidade 
de reflexões indica a presença de material deteriorado ou hetero-
gêneo, como fissuras, vazios, destacamentos. Longos sinais de 
reflexão paralelos à superfície de aquisição de dados correspon-
dem à interface entre camadas de materiais diferentes, desprendi-
mentos ou rachaduras em alvenaria.
Como uma estimativa da velocidade de propagação da onda no 
material, Annan (2003) [22] e Cassidy (2009) [23] sugerem ajustar 
uma forma hiperbólica com parâmetros conhecidos que coincida 
com uma hipérbole de reflexão na seção de GPR, conforme re-
presentado na Figura 6b. A partir da combinação da velocidade 
(v) e do tempo de propagação (T0) é possível estimar também a 
profundidade (d) do alvo .
A polaridade do sinal de GPR pode ser útil na interpretação dos 
dados. Annan (2003) [22] sugere que um pulso de onda positivo 
tem o formato da letra “M” e o pulso negativo tem o formato da 
letra “W”. A Figura 7 descreve os elementos básicos de uma medi-
ção de GPR como os sinais que percorrem diretamente o ar (onda 
direta A) e alcançam primeiro a antena de recepção com polarida-
de positiva (M). Em seguida, há sinais que percorrem diretamente 
o material próximo à superfície (onda direta G), com polaridade 

Figura 6
Reflexão de ondas sobre um alvo (a) metodologia e (b) radargrama resultante
Fonte: Adaptado a partir de Fernandes [17]

a b
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negativa (W). Enfim, os sinais que são refletidos na interface de 
um alvo no interior do elemento (reflexão de onda R) e levam mais 
tempo até chegarem na antena de recepção, podem ter polarida-
de positiva ou negativa (M ou W).
A reflexão de uma onda é provocada pela mudança da impedância 
eletromagnética na interface dos materiais. Um alvo com impe-
dância maior do que o meio produz uma reflexão de pulso positivo, 
enquanto um alvo de impedância menor, produz uma reflexão de 
pulso negativo. Geralmente rochas e vazios representam mate-
riais de alta impedância e geram reflexões positivas em GPR. En-
quanto o metal é um material de impedância muito baixa e sempre 
dará origem à onda de reflexão negativa [22].
Exibir os dados de maneira adequada é fundamental para analisá-los. 
A escolha dos parâmetros de exibição é parte integrante da interpreta-
ção da seção de GPR. Muitas vezes não é prático exibir os dados na 
forma de traços. O modo mais comum de representação bidimensional 
de dados é a imagem de scaner, denominada radargrama. Esse con-
siste na atribuição de cores (ou variação de intensidade de uma única 
cor) para indicar a variação de amplitude nos traços [22].
Durante o ensaio de GPR podem ser coletados dados com a in-
corporação indesejada de informações que não interessam aos 
objetivos da investigação, causando efeitos de sobreposição de 

dados que prejudicam os sinais desejados dos alvos. Tais ruídos 
podem vir de fontes como: veículos, cabos elétricos, metais, siste-
mas de telecomunicações, telefones celulares, tubulações e fenô-
menos elétricos e magnéticos naturais [25].
O processamento básico da seção de GPR consiste na aplicação 
de filtros e de ganhos, tais como: filtros band pass, DC removal, 
controle de ganho automático (AGC), entre outros disponíveis em 
softwares de processamento. A relação entre sinal e ruído pode 
ser melhorada com a aplicação de filtros que delimitam a visu-
alização de uma banda de frequência adequada para a antena 
utilizada. A aplicação de ganhos permite equalizar as amplitudes 
de cada traço, a fim de compensar a atenuação do sinal devido à 
propagação ao longo da profundidade em materiais sólidos [26].

3. Aquisição de dados no Theatro 
 Municipal do Rio de Janeiro

3.1  Descrição das cúpulas e abóbada 

No pavimento superior do Theatro Municipal, próximo ao centro da 
fachada principal, denominada área nobre, conforme representa a 
Figura 8, existe o foyer, um salão bem decorado para recepção do 

Figura 8
Planta do extradorso das cúpulas e abóbadas

Figura 7
Polaridade de pulsos de onda
Fonte: Adaptado a partir de Annan [22]
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público e coberto por uma abóbada de berço com dimensões em 
planta do extradorso de 6,83 m x 17,48 m e flecha de 2,60 m, cons-
truída em alvenaria de dupla camada de tijolos cerâmicos assentados 
com argamassa de cimento e cal. As duas rotundas laterais têm teto 
em cúpula esférica, com diâmetro de 6,28 m no extradorso, flecha de 
2,75 m e foram construídas em alvenaria de tijolos maciços cerâmi-
cos assentados e revestidos com argamassa de cimento e cal.
As cúpulas e a abóbada foram construídas em 1907, apoiadas 
em todo perímetro sobre paredes e pilares. O tempo, os eventos 
festivos, vandalismo, infiltrações no telhado, as obras no entor-
no, como a construção do metrô nas proximidades, entre outras 
ocorrências, danificaram o edifício.  Em 1976 foram reforçadas 
com concreto armado e desde então as cascas passaram a ser 
em alvenaria armada.  Schiros relata que toda a intervenção foi 
executada em três dias, sem pisar sobre as cascas, sem escora-
mento para não danificar as pinturas no intradorso e consistiu nas 
seguintes etapas [27]:
a) Etapa 1 – construção de vigas laterais e uma casca sobrepos-

ta em concreto projetado armado, a fim de suportar parte do 
peso da casca original, conforme Figura 9a. Na concretagem, 
deu-se prioridade à criação de arcos sobre as maiores fissuras 
transversais (Figura 9b); 

b) Etapa 2 – injeção de epóxi nas fissuras para restabelecer o 
monolitismo das cascas, por meio de purgadores plásticos, 
conforme Figura 9b;

c) Etapa 3 – ancoragem de insertos metálicos imersos em furos 
preenchidos com epóxi, a fim de promover a aderência entre 
a casca original em alvenaria e a nova em concreto, conforme 
Figura 9c e Figura 9d.

São objetos de estudo a abóbada do foyer e a cúpula da Av. Rio 
Branco, sendo que esta encontra-se coberta por uma manta de 
impermeabilização que, embora deteriorada e desprendendo da 
casca em alguns trechos, não pode ser removida, tendo sido os 
ensaios realizados sobre a manta. A cúpula da Av. Treze de Maio 
não foi estudada devido à impossibilidade de acesso, por isso suas 
características são consideradas similares às da Av. Rio Branco.

3.2  Metodologia 

Todo levantamento de dados com GPR foi realizado no extradorso 
das cascas, após limpeza superficial e marcação da malha de eixos 
com giz branco, evitando-se pisar nas cascas. Utilizou-se o sistema 
da MALA GeoScience, constituído por antenas de frequência de 1,2 
GHz, acopladas a uma unidade móvel sobre rodas. A aquisição dos 
dados de deslocamento das antenas foi feita por meio de odômetro 
conectado à roda traseira esquerda da unidade móvel.
Testes preliminares permitiram verificar o padrão de visuali-
zação de insertos metálicos, a velocidade adequada de mo-
vimentação e o acoplamento da unidade móvel das antenas 
sobre a superfície das cascas. Também foi feita a calibração do  

Figura 9
Fotos do reforço das cascas na década de 1970
Fonte: Schiros [27]

a c

b

d
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odômetro da unidade móvel, a partir da comparação de me-
dições de comprimento por trena graduada de 5 m, com pre-
cisão de 0,01 m. Foi observado que o contato direto entre as 
rodas da unidade móvel e a superfície das cascas ao longo do 
percurso do levantamento foi prejudicado pela rugosidade do 
concreto projetado e saliências de injeção de argamassa no 
caso da abóbada, com o agravante da sobreposição da manta 
de impermeabilização no caso da cúpula. Assim, uma faixa de 
espuma sintética de etileno acetato de vinila (EVA) de espessu-
ra de 3 mm foi utilizada para facilitar o movimento das rodas da 

unidade móvel das antenas sobre as cascas como ilustrado na 
Figura 10a e na Figura 10b.
Para a regularidade da aquisição de dados nas seções de GPR, 
manteve-se a velocidade o mais constante possível na movimen-
tação da unidade móvel das antenas, a qual foi conduzida manu-
almente no percurso horizontal. Na direção vertical, a unidade de 
aquisição foi conduzida manualmente, a partir da base da casca até 
onde foi possível o alcance das mãos. A partir daí o veículo foi con-
duzido com a ajuda de um barbante até atingir o vértice, seguindo 
as linhas de eixo marcadas, evitando-se pisar na cúpula e abóbada. 
A aquisição de dados foi realizada em 24 seções da cúpula da Av. 
Rio Branco, 12 seções da abóbada do foyer e duas seções em pa-
redes laterais em alvenaria. Também foram realizados levantamen-
tos em 3D em cada um dos elementos estudados, porém os radar-
gramas não foram considerados satisfatórios para análise devido à 
alta reflexão da malha metálica e consequente atenuação do sinal 
em toda área abaixo da malha como indicado na Figura 11.
As espessuras obtidas pelo ensaio de GPR foram utilizadas em 
etapa subsequente da pesquisa para o desenvolvimento do mo-
delo numérico para análise não linear da estrutura pelo método 
dos elementos finitos, a fim de investigar a vulnerabilidade dos 
elementos estruturais, as causas dos danos na década de 1970 e 
a eficiência das medidas de intervenção já realizadas.

3.3  Resultados 

Utilizou-se o software Reflex2DQuick, versão 3.0, para o proces-
samento dos radargramas bidimensionais e o software Refle-
x3DScan para o processamento das aquisições tridimensionais. 
No processamento dos radargramas bidimensionais aplicou-se o 
filtro Dewow, necessário para os dados do sistema MALA, e fun-
ção de ganho para compensar a atenuação do sinal ao longo da 
profundidade [28]. Já nas aquisições tridimensionais aplicou-se 
também o filtro Dewow, bem como o Background Removal para 
eliminar a interferência da onda direta. 
O procedimento padrão para calibração da velocidade de propa-
gação de ondas eletromagnéticas num material é feito pela medi-
ção do tempo de percurso de ida e volta na seção, posicionando 
uma chapa metálica na superfície oposta do elemento. Porém, 
devido às dificuldades de acesso à superfície oposta da cúpula e 
da abóbada, tal procedimento tonou-se impraticável no presente  

Figura 11
Investigação tridimensional com resultado 
não satisfatório

Figura 10
Ensaio de GPR: (a) cúpula da Av. Rio Branco e (b) abóbada

a b

Unidade de controle
Antena

Barbante
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estudo. Como se trata de elementos compostos por diversos mate-
riais, adotou-se a velocidade da alvenaria como padrão para a se-
ção, por ser o material predominante na constituição das cascas. 
A velocidade da onda na alvenaria foi estimada em 0,15 m/ns, a 
partir do tempo de ida e volta registrado no radargrama da parede 
lateral da cúpula da Av. Rio Branco (Figura 12a), trecho próximo a 
um shaft, em que a alvenaria de tijolos se encontrava exposta e foi 
possível medir sua espessura (Figura 12b). A velocidade adotada 
é compatível com as determinadas por Fernandes (2006) [17] em 
alvenarias de tijolo cerâmico de construções históricas.
O sinal eletromagnético perdeu energia ao incidir nas barras da tela 
metálica, gerando dispersão significativa ao longo da seção das 
cascas, o que prejudicou a determinação da sua espessura total 
e de suas camadas constituintes na maior parte dos radargramas. 
Apenas nos trechos em que a taxa de armadura era menor ou em 
que a armadura se apresentou transversal ao percurso das ante-
nas o sinal foi propagado suficientemente ao longo da seção, sendo 
possível estimar a espessura da cúpula e da abóbada, estimar suas 
camadas, assim como a dimensão das unidades da alvenaria.
A Figura 13a representa as características construtivas da cúpu-
la da Av. Rio Branco e a Figura 13b, seu radargrama típico, em 
que se detecta uma espessura total da casca entre 22 e 25 cm 
no vértice. A espessura tende a crescer linearmente em direção 
à base, que aparenta ser cerca de 2 a 5 cm maior. Em diversos 
radargramas observou-se um padrão de pequenas parábolas con-

secutivas com espaçamento entre 8 a 10 cm no alinhamento do 
intradorso, indicando ser a junta vertical entre tijolos, cujas dimen-
sões são compatíveis com as encontradas em termogramas e em 
tijolos aparentes na parede adjacente. As barras da tela metálica 
apresentam espaçamento de 10 cm, informação confirmada em 
ensaio de pacometria e descrito no relatório de Schiros [27]. Não 
foi identificada camada intermediária, o que confirma a existência 
de apenas uma camada de tijolo.
A Figura 14a representa as características construtivas da abóbada 
do foyer e a Figura 14b, seu radargrama típico, em que se detecta 
uma espessura total da casca entre 20 e 23 cm no vértice. A espes-
sura tende a crescer linearmente em direção à base, que aparenta 
ser cerca de 5 a 8 cm maior. Em alguns radargramas observou-se 
um padrão de pequenas parábolas consecutivas com espaçamen-
to entre 16 a 20 cm no alinhamento do intradorso, indicando os ti-
jolos, cujas dimensões são compatíveis com as encontradas em 
termogramas. As barras da tela metálica apresentam espaçamento 
entre 10 e 11 cm, informação confirmada em ensaio de pacometria 
e descrito no relatório de Schiros [27], assim como a presença de 
pinos metálicos, com espaçamento típico de 20 cm. Foi identificada 
camada intermediária, confirmando duas camadas de tijolos descri-
ta por Schiros [27], possivelmente com espessura entre 10 a 12 cm. 

Figura 12
Parede lateral da cúpula (a) radargrama (b) determinação da espessura

a b

Figura 13
Seção transversal da cúpula da Av. Rio Branco - 
(a) detalhe construtivo e (b) radargrama

a

b

Figura 14
Seção transversal da abóbada - 
(a) detalhe construtivo e (b) radargrama

a

b
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Por se tratar de elementos compostos por diversos materiais, não 
foi possível detectar danos como vazios e fissuras nas cascas in-
vestigadas pelo GPR com antenas de 1,2 GHz. Para tal finalidade, 
sugere-se o uso de antenas de maior frequência, cuja resolução 
é mais adequada.
A partir das informações das espessuras das cascas avaliadas 
pelo ensaio de GPR e de dados obtidos por outros ensaios, o mo-
delo numérico da estrutura foi elaborado no software FX+ for Dia-
na e as análises não lineares pelo método dos elementos finitos 
foram realizadas no software Diana versão 10.2 (Figura 15), cujos 
resultados extrapolam os objetivos do presente trabalho.

4. Conclusões

A técnica de GPR com antena de 1.2 GHz de frequência foi aplicada 
na cúpula e na abóbada em alvenaria reforçada do Theatro Municipal 
do Rio de Janeiro, atendendo ao objetivo de estimar a espessura 
total dos elementos e de suas camadas, confirmar características 
construtivas, aferir as dimensões dos tijolos com dados de outros en-
saios e identificar elementos embutidos. Como se trata de elementos 
estruturais compostos por diversos materiais, adotou-se a velocidade 
da alvenaria como padrão para a seção, por ser o material predomi-
nante na constituição da cúpula e da abóbada. A velocidade da onda 
na alvenaria foi estimada em 0,15 m/ns, a partir do tempo de ida e 
volta registrado no radargrama da parede lateral da cúpula da Av. Rio 
Branco, elemento composto apenas por alvenaria de tijolos, em que 
foi possível acesso para determinar sua espessura. 
A cúpula apresentou espessura variável entre 22 e 29 cm, consti-
tuída por uma camada de tijolo. A abóbada apresentou espessura 
variável entre 20 e 31 cm, constituída por duas camadas de tijolos. 
Tais informações serviram de referência para o desenvolvimento 
de modelo numérico utilizado para análises não lineares da estru-
tura pelo método dos elementos finitos, cujos resultados extrapo-
lam os objetivos do presente trabalho.
Não foi possível detectar danos como vazios e fissuras. Para tal 
finalidade, sugere-se o uso de antenas com maior frequência, cuja 
resolução seja mais adequada às dimensões do elemento.
O sinal eletromagnético perdeu energia ao incidir nas barras da 
tela metálica, gerando dispersão significativa ao longo da seção 
das cascas, o que prejudicou a determinação da sua espessura 

total e de suas camadas constituintes na maior parte dos radar-
gramas, especialmente nos levantamentos em 3D. Apenas nos 
trechos em que a armadura se apresentou transversal ao percurso 
das antenas o sinal foi propagado ao longo da seção, permitindo 
estimar as informações desejadas.
O levantamento de GPR em estruturas antigas ainda é pouco usual, 
provavelmente pela dificuldade na interpretação das imagens ge-
radas pela investigação de elementos complexos, o que demanda 
tempo e dedicação para adquirir conhecimentos e prática para usar 
adequadamente a técnica. É imprescindível um estudo prévio para 
o conhecimento do processo construtivo e das eventuais interven-
ções sofridas pelo elemento estudado, a fim de que se tenha uma 
previsão do tipo de elementos esperados na visualização dos ra-
dargramas, assim como a aferição de informações coletadas por 
outros ensaios complementares, documentos ou outros meios.
O presente estudo busca contribuir com informações para o apri-
moramento da metodologia do ensaio de GPR e dados experi-
mentais para trabalhos de preservação estrutural em construções 
semelhantes, especialmente abóbadas e cúpulas em alvenaria.
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Abstract 

Resumo

Among the advances in the use of geopolymer cements is their use as repair materials in concrete structures. The objective of this work was to use 
a geopolymer cement to repair cracks in concrete specimens, observing its mechanical performance and fracture modes. Cubic test specimens 
were produced and two types of cracks were evaluated as variables. Cracks were induced by steel sheets during concreting. The geopolymer 
cement paste and an epoxy adhesive, as reference, were used for the repairs. The results showed a 13% decrease in compressive strength for 
unrepaired concrete, and 3.7% in concrete repaired with geopolymer. The binder presented mechanical performance similar to that of the epoxy 
resin regarding crack recovery. In conclusion, repairs made with geopolymer cement are a viable and efficient means of crack recovery.

Keywords: geopolymer cement, repair, cracks, epoxy, concrete.

Entre os avanços para o uso de cimentos geopoliméricos encontra-se seu uso como material de reparo em estruturas de concreto. O objetivo 
desse trabalho foi utilizar uma pasta de cimento geopolimérico no reparo de fissuras em corpos de prova de concreto, observando seu desem-
penho mecânico e os modos de fraturas. Foram produzidos corpos de prova cúbicos, e, como variáveis, foram avaliados os tipos de fissuras. 
As fissuras foram induzidas por meio de chapas de aço durante a concretagem. Foram utilizados pasta de cimento geopolimérico e um adesivo 
epóxi – como referência de desempenho, para os reparos. Os resultados mostraram queda da resistência de 13% para o concreto sem reparo, 
e de 3,7% no reparado com geopolímero. O aglomerante geopolimérico apresentou desempenho mecânico semelhante ao da resina epóxi, para 
recuperação da fissura. Conclui-se que o reparo com cimento geopolimérico pode ser considerado eficiente para recuperação de fissuras.
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1. Introduction

Cracks are common pathological manifestations in concrete 
structures, which have several causes and modify the aesthetics, 
while also compromising the mechanical properties and durability 
of the construction. Knowledge of the causes and origins is es-
sential to determine the choice of materials and repair methodol-
ogy and ensure long term durability. The main causes of cracks 
include volumetric variations, thermal stresses, deleterious 
chemical reactions, reinforcement corrosion and bad construc-
tion practices [1].
Gravity-fill is a crack repair method that uses low viscosity resins 
(0.03 to 2.00 mm thick), such as epoxy or high molecular weight 
methacrylate [2]. When used as crack repair material, epoxy en-
ables the rehabilitation of the concrete mechanical properties [3-
4], a reduction in chloride ion percolation, evaluated by numerical 
methods [5]; however, failures can occur at the interface between 
the concrete and epoxy when subjected to fatigue stress [6].
Geopolymeric cements are obtained by the chemical reaction 
between alkali metal and silicate powders, the reaction products 
are three-dimensional amorphous aluminosilicate networks. Their 
characteristics include high durability [7], low shrinkage [8], good 
acid resistance [8], good fire resistance [7], low thermal conductivi-
ty [9-10] and high temperature resistance [9]. Much of the research 
on these binders focuses on mechanical properties. Pelisser et al. 
[11] compared the mechanical behavior of two beams, one with 
geopolymer concrete and the other with Portland, with the same 
strength class (C50). The authors observed superior geopolymer 
steel-concrete adhesion results, showing the potential in develop-
ing this type of concrete.
Recent work has shown the efficiency of using geopolymer ce-
ments as repair materials for concrete structures. Ding, Cheng and 
Dai [12] used activated alkali cement pastes to fill inclined cracks 
in concrete structures. The paste was composed of fly ash and 
blast furnace slag and, after the repair, the authors analyzed that 
the rupture occurred in the concrete substrate, indicating that the 
paste has higher strength. Ueng et al [13] analyzed the adhesion 
between mortar substrates and activated alkali cements produced 
with metakaolin, and concluded that by understanding the me-
chanical models, it is possible to predict the form of rupture and 
the various stresses that arise in the concrete when geopolymer is 
used as a structural repair material.
This study aimed to evaluate the use of metakaolin-based geo-
polymer cement as crack filler in concrete substrates, evaluating 
its mechanical performance by the compressive strength test. A 

qualitative analysis of the specimen rupture and finite element sim-
ulation was proposed to verify the behavior of the materials used 
and their interfaces.

2. Materials and experimental program

The experiment was designed to verify the mechanical perfor-
mance of a geopolymer cement paste in the repair of cracks in 
comparison with a commercially available epoxy resin. Cubic 
specimens were molded as specified by the standard [14] with the 
edges of 15 cm. The variables analyzed were the types of cracks in 
the specimens (longitudinal cracks on opposite faces (LC) and on 
the same face (TC)) and the form of crack recovery (geopolymer 
or epoxy resin). The nomenclature adopted for each variable is 
indicated in Table 1.
Cracks were induced in the specimens (Figure 1) using 2 mm thick 
steel plates measuring 35 mm × 150 and 50 mm × 70 mm (width 
× height), respectively called LC and TC. In LC, the plates were 
placed in the center of the parallel faces and in TC the plates are 
fixed in the middle third of the same face. The methodology was 
based on the work developed by Issa and Debs [4], in which the 
authors induced cracks in specimens using steel plates.

2.1 Materials

The geopolymer cement paste used to repair cracks (LCG and 
TCG) consisted of metakaolin (45.2% Al2O3, 53.4% SiO2 and 0.4% 
PF) from kaolin calcination at 800ºC and a solution activator, pro-
duced by dissolving NaOH (Sigma Aldrich - 97% Na2O) in sodium 
silicate (Sigma Aldrich - Na2OSiO2.H2O) with 63% water. The molar 
ratios of the composition were 1.6 for Na2OSiO2/NaOH, 6.94 for 
SiO2/Na2O, 3.2 for SiO2/Al2O3, and 0.75 for H2O/MK. The materials 
and molar relations used for the production of geopolymer cement 
were determined in a previous work [15].
The geopolymer cement was mixed by dissolving the NaOH in 
sodium silicate, then, with the aid of a mortar, all the liquid was 
deposited in the vat and the metakaolin was added at low speed. 
Later, the material was homogenized for 5 min at high speed.
For crack repair (LCE and TCE), was used an epoxy adhesive, 
two-component structural adhesive that is recommended for seal-
ing cracks, a product with high adhesion, low viscosity, and high 
chemical and mechanical resistance.
The concrete produced has a unit composition of 1: 2.58: 2.92 
(cement: fine aggregate: coarse aggregate), and w/b ratio of 0.45 
with 55% mortar content. CP IV cement, coarse aggregate and  
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Table 1
Variables used in the study

Cracks type Recovery material Description 
No crack — M

Longitudinal cracks in parallel faces 
(35 mm x 150 mm)

Without-recovering LC
Epoxy LCE

Geopolymer LCG

Cracks in the middle third of the same 
face (50 mm x 70 mm)

Without-recovering TC
Epoxy TCE

Geopolymer TCG
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medium sand with a fineness modulus of 2.5, determined accord-
ing to ABNT NBR 7211 [16] were used.

2.2 Methods

After the concrete was mixed, the specimens were molded, air 
cured for 24 h, demolded and subjected to immersion curing up to 
21 days. At this age, the repair materials (geopolymer and epoxy) 
were applied. The repair consisted of a process of drying, cleaning, 
and filling the cracks by gravity, until the materials overflowed and 
the excess was removed.
Twenty-four hours after the repair application, the specimens were 
submitted to submerged cure until the concretes were 28 days of 
age, when the compressive strength test was performed. Figure 2 
shows the specimens after filling the cracks. Prior to rupture, the 

specimens were capped using a w/b ratio of 0.4. The compression 
test followed NP EN 12390-3 [17]. Figure 3 shows the direction of 
load application on the specimens. The experimental results were 
submitted to analysis of variance (ANOVA), with 95% reliability.
Under the same loading conditions and pre-established cracks, 
simulations were performed by the finite element method (FEM), 
with the aid of the ANSYS tool, to evaluate and validate the results. 
The elements had eight nodes (SOLID65), used for 3D modeling of 
solids, which can be crushed during compression, and each node 
has three degrees of freedom. Validation of the simulation results 
was obtained by statistical hypothesis tests, adopting a coefficient 
of variation of 10% in relation to the average experimental com-
pressive strength (M) in the control group.
The properties of the materials used for the FEM model are de-
scribed in Table 2, the geopolymer data were obtained from a pre-

Figure 1
Schematic representation of samples and induced cracks (a) control group (M); (b) longitudinal cracks 
(LC); (c) cracks in the middle third of the face (TC)

a cb

Figure 2
Recovery specimens (a) LC-Epoxy; (b) LC-Geopolymer; (c) LC-Epoxy; (d) LC-Geopolymer

a

c

b

d
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vious work [15], the epoxy properties were taken from the ANSYS 
database and the manufacturer [18], and for the concrete, a char-
acteristic compressive strength of 35 MPa was established, with an 
estimated modulus of elasticity of 29 GPa, as shown by NBR 6118 
[19]. Poisson’s ratio was 0.2 for all materials.

3. Results and discussions

3.1 Compressive strength

The results of the compressive strength test are presented in 
Figure 4. The experimental control group obtained an average 

compressive strength of 37 MPa, and the groups with no filling 
presented a reduction in compressive strength of approximately 
12% and 13% compared with this group (M). Statistical analysis of 
the specimens following crack repairs by geopolymer cement and 
epoxy showed that these materials were efficient at recovering the 
mechanical strength of the specimens. There were no significant 
differences between the different types of configuration and recov-
ery materials (Table 3).
The mean loads were 821 kN, 734 kN, 724 kN, 812 kN, 872 kN, 
854 kN and 826 kN, respectively, for M, LC, TC, LCE, LCG, TCE 
and TCG. These loads were adopted for use in the MEF simu-
lation of the specimens. Table 4 presents the results obtained  

Figure 3
Direction of application of loads on specimens

a b c

Figure 4
Compressive strength results at 28 days

Table 2
Mechanical and physical properties used in finite elements analysis

Characteristics Epoxi Geopolymer OPC Concrete 
Elastic modulus (GPa) 10.6 10.0 29.0

Compressive strength (MPa) 69.0 64.0 35.0
Density (g/cm³) 1.80 1.50 2.30
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experimentally and by simulation. Adopting the statistical hypoth-
esis test and using the experimental mean of the control group (M), 
a minimum compressive strength of 34 MPa was obtained, such 
that values lower than this were rejected by the test.
The M-Simulated, LCG-Simulated, LCE-Simulated and TCE-
Simulated groups were statistically similar to the experimen-
tal group M, with resistance close to and above 34 MPa, and 
variations of up to 9%. However, the TCG-Simulated group pre-
sented compressive strength close to that established by the 
hypothesis, with a reduction of 2%. The other groups presented 
negative variations close to 10%, that is, they showed a larger 
decrease in compressive strength compared with the experi-
mental data.
Filling cracks using geopolymer paste and epoxy presented 

experimental data similar to solid concrete, so the mechani-
cal properties of the specimens were restored. FEM simulation 
analysis was validated by the statistical hypothesis test because 
the compressive strength values of the repaired materials were 
similar to the experimental control group.

3.2 Analysis of specimen rupture

After the compressive strength test, images were recorded 
to analyze the rupture modes, considering the appearance of 
cracks, concrete detachment and material resistance.
In the concrete group (M) specimens, the center remained in-
tact, while detachment of the extremities occurred, together 
with the appearance of cracks at approximately 45º (Figure 5).  

Table 4
Compressive strength of experimental and simulated results (MPa)

Procedure M LC TC LCG LCE TCG TCE CS

Experimental 37 
(4.4)

32 
(2.2)

32 
(3.3)

38 
(1.8)

36 
(3.3)

36
(2.8)

37
(3.7) 34 MPa

(3.69)
Simulated 34 31 31 37 34 33 35

Table 3
ANOVA results (α = 0.05)

Source Degree of freedom Sum squares Mean squares F Pr > Fc

Source 6 22.15 132.91 2.1793 0.08634
Error 21 10.16 213.46 — —

Figure 5
Crack propagation during the compressive strength test in group M

Figure 6
Crack propagation during the compressive strength test on induced crack specimens, (a) LC; (b) TC

a

b
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In the LC and TC samples, the induced fissure showed crush-
ing, indicating rupture of the specimen, and load application 
caused the appearance of normal cracks in the LC and perpen-
dicular cracks in the TC (Figure 6), similar to those reported by 
Issa and Debs [4].
In the groups in which the cracks were filled, substrate rupture 
was observed instead of the filler materials. There was no de-
tachment of substrate filling materials, indicating good adhesion 
between these materials. Very similar behavior was observed 
by Ding et al. [12].
LCE and LCG samples (Figure 7) showed cracks parallel to those 
induced. In the TCE and TCG specimens (Figure 8), the cracks 
initially formed an angle of approximately 45º, but when these met 
the induced crack and crossed it, the cracks changed direction.
Figure 9 shows the images taken from ANSYS after the simu-

lations were performed. The highest stress intensity was ob-
served in the concrete matrix, rather than the repair materials, 
suggesting that the specimen rupture occurs in the matrix due 
to its lower strength in relation to the filler material. This analysis 
is related to the experimental results, since the ruptures actually 
occurred in the concrete substrate.
The good adhesion between the concrete substrate and the re-
pair material could be related to the methodology used to pre-
pare the crack surfaces and their subsequent filling. Following 
the correct cleaning and filling procedures allowed the materials 
to exhibit good mechanical behavior when bonded.
The fracture mode analysis was positive regarding the behavior 
of the materials used, but complementary tests, such as adhe-
sion, tensile strength and durability, are necessary to verify the 
performance of the repairs made.

Figure 7
Crack propagation during the compressive strength test on specimens with recovered induced cracks 
(a) LCE; (b) LCG

Figure 8
Crack propagation during the compressive strength test on specimens with recovered induced cracks 
(a) TCE; (b) TCG

a

b

a

b
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4. Conclusions

This research analyzed the mechanical performance of geopoly-
mer cement as a material for crack recovery compared with the 
common practice of applying epoxy. The results show that it is 
possible to use geopolymer cement as a filler material for cracks 
in experimental compressive strength concrete structures in speci-
mens with opposite face (LCG) and single face (TCG) cracks of 
38 MPa and 36 MPa, respectively. These values are greater than 
or equivalent to the strength of the reference concrete. Fractures 
occurred in the concrete substrates, due to the good adhesion at 
the interface between the materials, and the superior mechanical 
resistance of the fillers in relation to the substrate. Filling the in-
duced cracks with the repair cements transformed the specimen 
into a monolithic material.
The finite element analysis presented similar results to the experi-
mental data, and the model adopted was shown to be relevant for 
the simulation of the compressive strength of cracked concrete, 
whether restored (crack filling) or not. These results show a new 
potential for the application of geopolymer cements, considering 
their satisfactory cohesion properties and adhesion, and they are 
competitive with the recovery materials available on the market.
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Abstract 

Resumo

Among the advances in the use of geopolymer cements is their use as repair materials in concrete structures. The objective of this work was to use 
a geopolymer cement to repair cracks in concrete specimens, observing its mechanical performance and fracture modes. Cubic test specimens 
were produced and two types of cracks were evaluated as variables. Cracks were induced by steel sheets during concreting. The geopolymer 
cement paste and an epoxy adhesive, as reference, were used for the repairs. The results showed a 13% decrease in compressive strength for 
unrepaired concrete, and 3.7% in concrete repaired with geopolymer. The binder presented mechanical performance similar to that of the epoxy 
resin regarding crack recovery. In conclusion, repairs made with geopolymer cement are a viable and efficient means of crack recovery.

Keywords: geopolymer cement, repair, cracks, epoxy, concrete.

Entre os avanços para o uso de cimentos geopoliméricos encontra-se seu uso como material de reparo em estruturas de concreto. O objetivo 
desse trabalho foi utilizar uma pasta de cimento geopolimérico no reparo de fissuras em corpos de prova de concreto, observando seu desem-
penho mecânico e os modos de fraturas. Foram produzidos corpos de prova cúbicos, e, como variáveis, foram avaliados os tipos de fissuras. 
As fissuras foram induzidas por meio de chapas de aço durante a concretagem. Foram utilizados pasta de cimento geopolimérico e um adesivo 
epóxi – como referência de desempenho, para os reparos. Os resultados mostraram queda da resistência de 13% para o concreto sem reparo, 
e de 3,7% no reparado com geopolímero. O aglomerante geopolimérico apresentou desempenho mecânico semelhante ao da resina epóxi, para 
recuperação da fissura. Conclui-se que o reparo com cimento geopolimérico pode ser considerado eficiente para recuperação de fissuras.

Palavras-chave: cimento geopolimérico, reparos, fissuras, epóxi, concreto.
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1. Introdução

Manifestações patológicas em forma de fissuras são comuns em 
estruturas de concreto, possuindo diversas causas, modificando 
a estética, comprometendo as propriedades mecânicas e dura-
bilidade da construção. O conhecimento das causas e origens é 
imprescindível para a escolha dos materiais e metodologia de re-
paros proporcionando longa duração. As principais causas de fis-
suras são as variações volumétricas, esforços térmicos, reações 
químicas deletérias, corrosão de armadura, más práticas constru-
tivas, entre outros [1].
Um dos métodos de reparos é o preenchimento de fissuras por gravi-
dade, utilizando resinas de baixa viscosidade (de 0,03 a 2,00 mm de 
espessura), como a epóxi ou metacrilatos de alto peso molecular [2]. 
O epóxi como material de reparo apresenta, em teste de resistência, 
restauração das propriedades mecânicas do concreto [3-4], redução 
da percolação de íons cloreto, avaliado por meio de estudos empre-
gando métodos numéricos [5], porém, quando submetidos à fadiga, a 
falha ocorre na interface entre o concreto e a resina [6].
Cimentos geopoliméricos, são obtidos por meio da reação química 
entre metal alcalino e pós de silicatos, formando redes tridimensio-
nais de aluminossilicatos amorfos, tem como característica, elevada 
durabilidade [7], baixa retração [8], boa resistência aos ácidos [8], 
boa resistência ao fogo [7], baixa condutividade térmica [9-10] e re-
sistência em elevadas temperaturas [9]. Grande parte das pesqui-
sas com esse aglomerante foca nas propriedades mecânicas. Pe-
lisser et al. [11] avaliaram o comportamento mecânico do concreto 
geopolimérico, comparando-o com o concreto de cimento Portland 
com mesma classe de resistência (C50), e, observaram resultados 
de aderência aço-concreto geopolimérico superiores, mostrando o 
potencial do deselvolvimento deste tipo de concreto. 
Trabalhos recentes tem mostrado a eficiência da utilização dos 
cimentos geopoliméricos como materiais de reparo de estruturas 
de concreto. Ding, Cheng e Dai [12], utilizaram pastas de cimentos 
álcali ativados para preencher fissuras inclinadas nas estruturas 
de concreto. A pasta era composta de cinzas volantes e escórias 
de alto forno, e os autores analisaram que após o reparo a ruptura 
ocorreu no substrato de concreto, indicando que a pasta possui 
maior resistência. Ueng et al [13] analisaram a aderência entre 
substratos de argamassas e cimentos álcali ativados, produzidos 
com metacaulim, e verificam que, por meio da compreensão dos 
modelos mecânicos, é possível prever a forma de ruptura e as 
variadas tensões que surgem no concreto, quando o geopolímero 
é utilizado como material de reparo estrutural.

Esse trabalho teve como objetivo avaliar o uso de cimento gepo-
limérico à base de metacaulim, como material de preenchimento 
de fissura em substratos de concreto, avaliando seu desempenho 
mecânico, por meio do ensaio de resistência à compressão. Foi 
proposta análise qualitativa da forma de ruptura dos corpos de 
prova, e, simulação pelo método dos elementos finitos, para ob-
vervar o comportamento dos materiais utilizados e suas interfaces.

2. Materiais e programa experimental

O experimento foi definido para verificar o desempenho mecânico 
de pastas de cimento geopolimérico no reparo de fissuras, compa-
rando-o com resina epóxi. Foram moldados corpos de prova cúbi-
cos, conforme especificado pela norma [14], com as arestas de 15 
cm. As variáveis são os tipos de fissuras nos corpos de prova (fis-
suras longitudinais em faces opostas (FG) e na mesma face (FP)) 
e a forma de recuperação (com resina epóxi ou geopolímero), a 
nomenclatura adotada para cada variável está indicada na Tabela 1.
As fissuras foram induzidas nos corpos de prova (Figura 1), com 
utilização de chapas de aço de dois milimetros de espessura e 
dimensões de 35 mm × 150 e 50 mm × 70 mm (largura × altura), 
denominadas respectivamente de FG e FP. Sendo que em FG as 
chapas foram posicionadas no centro das faces paralelas e em 
FP as chapas estão fixadas no terço médio de uma mesma face. 
A metodologia será baseada no trabalho desenvolvido por Issa 
e Debs [4], em que os autores induziram fissuras nos corpos de 
prova, por meio de chapas de aço.

2.1 Materiais

Foi utilizada pasta de cimento geopolimérico, para o reparo das 
fissuras (FGG e FPG), constituída de metacaulim (45,2% Al2O3, 
53,4%SiO2 e 0,4% P.F.), proveniente da calcinação do caulim à 
800ºC e solução ativadora, produzida com a dissolução de NaOH 
(Sigma Aldrich - Na2O 97%) em Silicato de Sódio (Sigma Aldrich 
- Na2OSiO2.H2O) com 63% de água. A composição tem relações 
molares de Na2OSiO2/NaOH de 1,6, SiO2/Na2O de 6,94, SiO2/
Al2O3 de 3,20, H2O/MK de 0,75. Os materiais e as relações mo-
lares utilizadas para produção do cimento geopolimérico foram 
determinados em trabalho anterior [15]. 
A mistura do cimento geopolimérico foi realizada com a dissolu-
ção do NaOH em silicato de sódio, em seguida com o auxílio de 
uma argamassadeira, foi depositado todo o líquido na cuba e em  
velocidade baixa adicionado o metacaulim. Posteriormente,  
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Tabela 1
Nomenclatura das variáveis utilizadas no estudo

Tipos de fissuras Material de recuperação Nomenclatura adotada
Sem fissuras — M

Fissuras longitudinais em faces paralelas 
(35 mm x 150 mm)

Sem recuperação FG
Epóxi FGE

Geopolímero FGG

Fissuras no terço médio da mesma face 
(50 mm x 70 mm)

Sem recuperação FP
Epóxi FPE

Geopolímero FPG
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em velocidade alta, o material foi homogeneizado por 5 minutos.
Para o reparo das fissuras (FGE e FPE), foi utilizado adesivo es-
trutural à base de epóxi, adesivo estrutural bi componente produto 
recomendado para selagem de trincas com bicos injetores de alta 
adesividade, baixa viscosidade, alta resistência química e mecânica. 
O concreto produzido tem composição unitária de 1: 2,58: 2,92 (ci-
mento: agregado miúdo: agregado graúdo), e relação a/c de 0,45 
com teor de argamassa de 55%. Utilizou-se o cimento CP IV, brita 
um e areia média com módulo de finura 2,5, determinados confor-
me a ABNT NBR 7211 [16]. 

2.2 Métodos

Após a mistura do concreto os corpos de prova foram moldados, 
curados ao ar por 24 horas, desmoldados e submetidos à cura 

imersa até os 21 dias. Nesta idade houve aplicação dos materiais 
de reparo (geopolímero e epóxi). O reparo consistiu no processo 
de: secagem, limpeza, e preenchimento das fissuras por gravida-
de, até o transbordo dos materiais e rasamento do excesso. 
Após 24 horas da aplicação do reparo, os corpos de prova foram 
submetidos à cura submersa até que os concretos completassem 
28 dias de idade, nessa idade foi realizado o ensaio de resistência 
à compressão. A Figura 2 apresenta os corpos de prova após o pre-
enchimento das fissuras. Antes da ruptura os corpos de prova foram 
capeados com a utilização de uma pasta de cimento de relação a/c 
de 0,4. O ensaio de compressão seguiu a NP EN 12390-3 [17]. A 
Figura 3 apresenta a direção da aplicação de carga nos corpos de 
prova. Os resultados experimentais foram submetidos à metodolo-
gia análise de variância (ANOVA), com confiabilidade de 95%.
Foram realizados, com as mesmas condições de carregamento e 

Figura 1
Representação esquemática das amostras e das fissuras induzidas (a) grupo de controle (M); 
(b) fissuras paralelas (FG); (c) fissuras no terço médio da face (FP)

a cb

Figura 2
Corpos de prova preenchidos (a) FG-Epóxi; (b) FG-Geopolímero; (c) FP-Epóxi; (d) FP-Geopolímero

a

c

b

d
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fissuras pré-estabelecidas, simulações pelo método de elementos 
finitos (MEF), com o auxílio da ferramenta ANSYS, como forma de 
avaliação e validação dos resultados. Os elementos possuíam oito 
nós, sendo do tipo SOLID65, usado para modelagem 3D de sóli-
dos, podendo sofrer esmagamento durante a compressão, e cada 
nó possui três graus de liberdade. A validação dos resultados da 
simulação foi obtida por meio de testes de hipóteses estatísticos, 
adotando um coeficiente de variação de 10% em relação à média 
da resistência à compressão experimental do grupo de controle (M).
As propriedades dos materiais utilizados para a modelagem MEF 
estão descritas na Tabela 2, os dados referentes ao geopolimero fo-
ram obtidos do trabalho prévio [15], as propriedades do epóxi foram 

retiradas do banco de dados do ANSYS e do fabricante [18], e para 
o concreto foi estabelecido resistência à compressão característica 
de 35 MPa, que apresenta, em sua função, um valor estimado de 
módulo de elasticidade de 29 GPa, conforme mostra a norma NBR 
6118 [19]. O coeficiente de Poisson foi de 0,2 para todos os materiais.

3. Resultados e discussões

3.1 Resistência à Compressão

Os resultados do ensaio de resistência à compressão estão ex-
pressos na Figura 4. O grupo de controle experimental obteve 

Figura 3
Ilustração da direção de aplicação das cargas nos corpos de prova

a b c

Tabela 2
Propriedades mecânicas e físicas dos materiais utilizados na análise de elementos finitos

Características Epóxi Geopolímero Concreto
Elasticidade (GPa) 10,6 10,0 29,0

Resistência à compressão (MPa) 69,0 64,0 35,0
Densidade (g/cm³) 1,80 1,50 2,30

Figura 4
Resultados do ensaio de resistência à compressão aos 28 dias
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resistência média de 37 MPa, e os grupos com fissuras, sem pre-
enchimento obtiveram redução na resistência em torno de 12% e 
13% em relação ao grupo M. A análise estatística dos corpos de 
prova com reparo das fissuras por ambos os materiais estudados, 
mostra que esses materiais foram eficientes para recuperar a re-
sistência mecânica dos corpos de prova. Nos diferentes tipos de 
configuração e com ambos os materiais de recuperação não hou-
ve diferença significativa, como pode ser observado na Tabela 3.
As cargas médias de ruptura foram 821 kN, 734 kN, 724 kN, 812 kN, 
872 kN, 854 kN e 826 kN, para, respectivamente, M, FG, FP, FGE, 

FGG, FPE e FPG. Essas cargas foram adotadas para utilizar na si-
mulação por MEF dos corpos de prova. A Tabela 4 apresenta os re-
sultados encontrados experimentalmente e por simulação. Adotando 
o teste de hipótese estatístico e por meio da média experimental do 
grupo de controle (M) foi obtida a resistência à compressão minima de 
34 MPa, portanto valores inferiores a esse serão rejeitados pelo teste.
Os grupos M-Simulado, FGG-Simulado, FGE-Simulado e FPE-Si-
mulado, foram semelhantes estatisticamente ao grupo experimen-
tal M, com resistência próximas e superiores a 34 MPa, e variação 
de até 9%, porém o grupo FPG-Simulado, apresentou resistência 

Tabela 4
Resultados resistência à compressão experimental e por simulação (MEF) em MPa

Tabela 3
Resultados da análise de variância (α = 0,05)

Procedimento M FG FP FGG FGE FPG FPE fc mínima

Experimental 37 
(4,4)

32 
(2,2)

32 
(3,3)

38 
(1,8)

36 
(3,3)

36
(2,8)

37
(3,7) 34 MPa

(3,69)
Simulação 34 31 31 37 34 33 35

Desvio padrão (   ) de N = 4 / fc: resistência à compressão miníma obtida pelo teste de hipóteses

Variável Graus de liberdade Soma dos 
quadrados Médias quadradas F Pr > Fc

Tipo de 
configuração 6 22,15 132,91 2,1793 0,08634

Erro 21 10,16 213,46 — —

Figura 5
Propagação das fissuras durante o ensaio de resistência à compressão no grupo M

Figura 6
Propagação das fissuras durante o ensaio de resistência à compressão nos corpos de prova com fissura 
induzidas, (a) FG; (b) FP

a

b
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à compressão próxima do estabelecido pela hipótese, com redu-
ção de 2%. Os demais grupos apresentaram variação negativa 
próxima de 10%, ou seja, obtiveram maior queda de resistência 
em relação aos dados experimentais.
O preenchimento das fissuras por epóxi e pasta geopolimérica 
apresentaram dados experimentais semelhantes ao concreto ma-
ciço, portanto houve uma restauração nas propriedades mecâni-
cas dos corpos de prova. A análise de simulação por MEF pode 
ser validada pela teste de hipóteses estatístico, pois os valores de 
resistência à compressão, dos materiais reparados foram seme-
lhantes ao grupo de controle experimental. 

3.2 Análise da ruptura dos corpos de prova

Após o ensaio de resistência à compressão foram registradas imagens, 

para a análise dos modos de ruptura, considerando o aparecimento de 
fissuras, destacamento do concreto e resistência dos materiais. 
Nos corpos de prova do grupo de concreto (M) o centro permane-
ceu íntegro, enquanto houve destacamento das extremidades e 
aparecimento de fissuras de aproximadamente 45º (Figura 5). Nas 
amostras FG e FP houve esmagamento da fissura induzida, impli-
cando na ruptura do corpo de prova, e durante a aplicação de car-
ga foi percebido o aparecimento de fissuras normais à aplicação 
de carga nas FG e perpendicular nas FP (Figura 6), semelhantes 
aos apresentados por Issa e Debs [4].
Nos grupos em que as fissuras foram preenchidas observou-se 
ruptura do substrato, ao invés dos materiais de preenchimento. 
Não houve destacamento dos materiais de preenchimento do 
substrato, indicando boa aderência entre esses materiais. Mesmo 
comportamento foi observado por Ding et al. [12].

Figura 7
Propagação das fissuras durante o ensaio de resistência à compressão nos corpos de prova com 
fissuras induzidas recuperadas (a) FGE; (b) FGG

Figura 8
Propagação das fissuras durante o ensaio de resistência à compressão nos corpos de prova com 
fissuras induzidas recuperadas (a) FPE; (b) FPG

a

b

a

b
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Detectou-se nas amostras FGE e FGG (Figura 7) fissuras parale-
las àquelas induzidas. Já nos corpos de prova FPE e FPG (Figura 
8), houve aparecimento de fissuras inicialmente formando ângulos 
de aproximadamente 45º, porém quando encontra àquela induzi-
da, atravessa-a e há uma mudança de direção das fissuras. 
A Figura 9 apresenta as imagens retiradas do ANSYS após as si-
mulações realizadas. A maior intensidade de tensões se encontra 
na matriz do concreto, ao invés dos materiais de reparo, sugerindo 
que a ruptura do corpo de prova aconteça na matriz, devido a menor 
resistência em relação ao material de preenchimento. Essa análise 
pode ser relacionada com os resultados experimentais, pois como 
visto, as rupturas aconteceram realmente no substrato de concreto.
A boa aderência entre o substrato de concreto e o material de 
reparo pode estar relacionada com a metodologia utilizada para o 
preparo das superfícies das fissuras e posteriormente o preenchi-
mento delas. A limpeza delas e o correto preenchimento permitiu 
que os materiais apresentassem bom comportamento mecânico 
quando ligados. 
A análise do modo de fratura apresentou uma boa visão em relação 
ao comportamento dos materiais utilizados, porém, ensaios comple-
mentares, quanto à aderência, resistência à tração e durabilidade, 
é necessário para verificação do desempenho do reparo aplicado.

4. Conclusões

Essa pesquisa analisou o desempenho mecânico de cimento ge-
opolimérico como material para recuperação de fissuras, compa-
rando ao tradicional epóxi. Os resultados encontrados mostram 

que é possível utilizar cimento geopolimérico como material de 
preenchimento de fissuras em estruturas de concreto, com resis-
tência à compressão, experimental, para corpos de prova com 
fissuras em faces opostas (FGG) e na mesma face (FPG) de  
38 MPa e 36 MPa, respectivamente. Estes valores são maiores ou 
equivalentes à resistência do concreto de referência. As fraturas 
ocorreram nos substratos de concreto, devido a boa aderência na 
interface entre os materiais, e a resistência mecânica superior das 
pastas de preenchimento em relação ao substrato. O preenchi-
mento das fissuras induzidas, com os cimentos de reparo, trans-
formou o corpo de prova em um material monolítico.
A análise de elementos finitos apresentou resultados semelhan-
tes aos experimentais, o modelo adotado, se mostrou pertinente 
para a simulação da resistência à compressão de concretos fissu-
rados, quando restaurados (preenchimento das fissuras) ou não. 
Esses resultados demostram um novo potencial para aplicação 
dos cimentos geopoliméricos, considerando suas propriedades de 
coesão e aderência satisfatórias, e mostrando-se competitivo aos 
materiais para recuperação disponíveis no mercado.
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Abstract 

Resumo

In this paper, an experimental investigation is presented on semi-rigid interior beam-to-column connections constituted by precast concrete beams 
supported on precast concrete column corbels and bending continuity reinforcement bars for bending negative moments. The main purpose of 
this paper was to analyze the influence of vertical interface grout filling between the corbel and the beam and the position of the bending continuity 
reinforcement bars (crossing only the column or crossing only the slab) on the behavior of this type of connection. Tests on eight specimens were 
performed. It was noticed that the vertical interface grout filling contributed to increase both rotational flexural stiffness and flexural strength capac-
ity of the connections when compared to the connections without grout filling. It was also noticed that in the specimens in which the continuity bars 
crossed only the column, the rotational flexural stiffness was higher. For these last ones, coefficients k and b for predicting the secant stiffness by 
simplified expression present in Brazilian Code NBR 9062 were evaluate from experimental results. These evaluated coefficients may be regarded 
as indicative values for structural designers and helpful for future researches.

Keywords: precast concrete structures, precast beam-column connections, semirigid connections, structual analysis.

Neste trabalho apresenta-se um estudo experimental de ligação viga-pilar semirrígida de pilar intermediário constituída de vigas de concreto pré-
-moldadas apoiadas em consolos de concreto pré-moldado, com presença de armaduras de continuidade resistentes ao momento fletor negativo. 
O presente trabalho teve como objetivo principal verificar a influência do preenchimento de graute na interface vertical entre o consolo e a viga 
e a posição da armadura de continuidade (passante somente no pilar e passante somente nas lajes). Foram ensaiados no total oito protótipos. 
Verificou-se que o preenchimento de graute na interface vertical consolo-viga contribuiu para aumentar tanto a rigidez e quanto a resistência da 
ligação à flexão quando à comparada a ligação sem o preenchimento desse graute. Verificou-se também que nos protótipos em que as armadu-
ras de continuidade passaram somente no pilar a rigidez à flexão da ligação foi maior. Para estas tipologias de ligação, foram obtidos, a partir dos 
resultados experimentais, os coeficientes k e b presentes na expressão simplificada da NBR 9062 para o cálculo da rigidez secante. Os valores 
calculados para esses coeficientes podem servir de valores indicativos e orientativos para projetistas estruturais e para futuras pesquisas.
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1. Introduction

The study of the connections between precast concrete structural 
members is of great importance for the development and execution 
of design, since the performance of the precast concrete structural 
system is directly related to the performance of their connections, 
affecting both the local behavior of the adjacent members and the 
global behavior of the structure.
In framed structural systems with precast members, the beam-column 
connections subjected to bending moments are classified as rigid, 
semi-rigid or pinned connections, depending on the bending moment 
mobilized and transferred among its members. The classification and 
quantification of the flexural stiffness in beam-column connections are 
important for structural analysis and design of the structure. 
In codes overall, the classification of connections depends on the 
knowledge of rotational stiffness, which depends on the characteris-
tics of the typology of the connection. In general, rotational stiffness 
should be obtained based on experimental results or through analyt-
ical models, which need to be calibrated or validated experimentally.    
In the last three decades, there have been international experi-
mental studies on different types of beam-column connections [1-
14], whose typologies analyzed were chosen mainly due to their 
concern with behavior under seismic loads.
In Brazil, research involving semi-rigid connections began just over 
two decades ago [15-25]. In Miotto [17], Souza [18], Baldissera 
[19], Kataoka [20] and Hadade [25], experimental results of beam-
column connections with continuity reinforcement for negative 
bending moments can be found.
In the context of the present paper, it is appropriate to highlight 
the tests of Miotto’s connections [17], in which the precast beams 
(dapped-end beams) were supported by concrete corbel and fixed 
by steel dowels on it. In these connections there was no grout fill-
ing between the corbel interface and the lower vertical face of the 
beam. Half of the continuity reinforcement crossed the column and 
the other half was placed in the slab. On the other hand, Kataoka 
[20] also presents two types of beam-column connections with pre-
cast beams supported by concrete corbels. In one connection, the 
continuity reinforcement was fully placed crossing the column; at 
the other connection, half of the continuity reinforcement crossed 
the column and the remaining half was distributed in the slab.     

This paper presents results of experimental studies conducted by 
Lacerda [26] about the behavior of four types of precast beam-col-
umn connections that can be used in the construction of structures 
with more than one story, such as factory constructions, industries, 
and residential buildings. The types of investigated beam-column 
connections are designed for negative bending moments and are 
composed of continuity reinforcement, precast beam supported by 
precast column corbel and fixed by steel dowels and grout filling at 
the beam and column interface. 
The main goal of Lacerda [26] was to evaluate the behavior of the 
connections under the influence of the filling the lower interface 
between the beam and the corbel (with or without grout) and the 
influence of the position of the continuity reinforcement (crossing 
only the column or only the slab). In order to evaluate the flexural 
stiffness for negative moments of the connections, it was neces-
sary to obtain experimentally the moment-rotation curves and the 
secant stiffness of the studied connections.    
ABNT NBR 9062 [27] presents a simplified expression for obtain-
ing the secant stiffness Rsec (Figure 1) for six connection typologies. 
The prediction of the secant stiffness allows the consideration of the  
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Figure 1
Moment-rotation curve of a beam-column 
connection: NBR 9062 [27]
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Figure 2
Grouting filling in the vertical interface between corbel and beam
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deformability (rotational) of the beam-column connections in simpli-
fied linear analysis, useful to obtain internal forces and displacements 
in the structural system. However, it should be noted that the expres-
sion indicated in NBR 9062 [27] for obtaining secant stiffness does 
not include the types of connections investigated in this paper. Thus, 
as an additional contribution of this paper, it were obtained (for two 
types of connection) the coefficients k and e b present in the simplified 
expression of NBR 9062 [27] for the prediction of the secant stiffness, 
from the experimental results obtained by Lacerda [26]. 

2. Experimental tests

2.1 Characteristics of the beam-column 
 connections specimens 

The experimental program was performed by Lacerda [26] and 
consisted of the investigation of interior precast beam-column con-
nections specimens under negative bending moment. The main 
goals of the experimental program were to verify the influence of 
two variables:
n Vertical grout filling at the interface between corbel and beam 

(Figure 2); 
n Position of the continuity reinforcement (crossing only the col-

umn or only the slab (Figures 3 and 4).
Four variations of specimens were tested (two for each variation). 
Thus, eight specimens were tested. Table 1 presents the nomen-
clature used for the specimens.
Figure 3 shows the connections where continuity reinforcement 
only pass through the column (PC and PS) and Figure 4, the  

connections where continuity reinforcement only pass through the 
slab (LC and LS). For all specimens, the total area of continuity 
reinforcement was the same (4.02 cm2). 
As shown in Figures 3 and 4, each specimen is composed of a 
precast column, two precast cantilever beams supported by col-
umn corbels and seated on cushion of grout and the presence 
of steel dowel. The specimens also present cast-in-situ concrete 
slab, grout filling at the interface between the column and beam, 
continuity reinforcement and whether or not the grout has been 
fulfilled at the vertical interface between the corbel and the beam. 
The geometric characteristics of all specimens and the details of 
the steel dowel positioning are shown, respectively, in Figures 5 
and 6.
Details of the reinforcement columns, corbels, beams and slabs 
are shown in Figures 7 to 11. 

2.2 Mechanical properties of the materials

For the construction of the precast beams and columns, a 40 MPa 
compressive strength for the concrete was specified. For the cast-
in-situ concrete slab, a 25 MPa compressive strength was specified. 
Two CA50 steel bars of 16 mm diameter were used as continuity re-
inforcement, totaling an area of 4.02 cm² in each specimen.  This re-
inforcement was cast in concrete slab, providing the flexural strength 
capacity for the connection (negative bending moment). The corbels 
and beams were left with holes for fixing the steel dowels (CA60 
steel bars of 9.5 mm diameter). Later these holes were filled with 
grout. For the filling of grout at the vertical interface (between cor-
bel and beam: PC and LC specimens) a self-compacting shrinkage 
compensated grout of 40 MPa compressive strength was specified.

Figure 3
Specimens with continuity reinforcement crossing 
the column (PC and PS)

Figure 4
Specimens with continuity reinforcement crossing 
the slab (LC and LS)

Table 1
Nomenclature of the specimens

Specimen Continuity reinforcement
Variable

Quantity
Filling with grout

PS Only crossing the column Without 2
PC Only crossing the column With 2
LS Only crossing the slab Without 2
LC Only crossing the slab With 2

PS – Specimen without grout filling; PC – Specimen with grout filling; LS – Specimen without grout filling; LC – Specimen with grout filling
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Tests on cylinder specimens (100 mm x 200 mm) were performed 
to control concrete/grout compressive strength, according to the 
Brazilian standards. Concrete compressive strength was approxi-
mately 48 MPa for precast beams and columns and 35 MPa for 
concrete slabs. Grout compressive strength was 50 MPa. The 

yielding and ultimate strength of the continuity reinforcement are 
approximately 600 MPa and 730 MPa, respectively.

2.3 Construction of the specimens 

A steel shoring system was used for positioning and leveling the 
precast elements and for supporting the slab formwork. 
The sequence of steps for the construction of each specimen was:
1 – Positioning of the column;
2 –  Insertion of the steel dowels and filling corbel holes with grout;
3 –  Setting the cushion of grout on the corbels;
4 –  Setting the beams on the corbels;
5 –  Filling vertical space between corbel and beam with grout 

fospecimens PC e LC;
6 –  Setting up slab formwork; 
7 –  Filling spaces between beam and column with grout;
8 –  Insertion of the continuity reinforcement bars and slab rein-

forcement bars;
9 –  Filling the column holes for the continuity reinforcement 

with grout;
10 –  Casting of the concrete slabs.
Figure 12 illustrates the lifting procedure of the columns and beams 
and how the steel dowels and the cushion of grout of the beams  

Figure 5
Geometric characteristics of the specimens (dimensions in cm)
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Position of the steel dowels (dimensions in cm)

9.5

7.5 2

7 7

25

Corbel

Beam

Steel dowels

Grout filled holes



318 IBRACON Structures and Materials Journal • 2020 • vol. 13 • nº 2

Experimental study on precast beam-column connections with continuity reinforcement for negative 
bending moments  

Figure 7
Details of the columns (length dimensions in cm)

a) Specimens LS and LC
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installation were performed. Figure 13 illustrates how the beam-
to-column union was performed, the vertical grouting of the bottom 
face of the beam with column corbel (in PC and LC specimens), 
as well as it illustrates the detail of the continuity reinforcement 
crossing the column (in PC specimens). 

2.4 Test setup and procedures

A hydraulic jacket (actuator with 500 kN load capacity) was used 
to induce negative bending moments in the specimens. The ac-
tuator applied to the base of the column increasing forces (F) 
upwards (according to Figure 14). Through the reaction structure 
(Figure 15), forces (F/2) were applied to the ends of each beam.
The column was supported on a steel plate above the actuator for 
distribution of the load over the cross section (column). Guides 
fixed to the reaction frame were used to provide lateral stability 
of the specimens during the test. For the linear distribution of the 
load on the slab ends loading steel bars were centralized over the 
elastomeric bearings at the points of the reaction forces - 1.07 
meters from the column faces. Above each steel bar there were 
a plate, steel devices (to increase the available distance between 
the top of the column and reaction structure) and the load cell to 
capture the reaction force at the ends of the beams. Figure 15 il-
lustrates the test setup for all specimens.
Displacement transducers (LVDTs) were used to measure:  i) 
beam deflections at point of load; ii) to determine relative rota-
tion between beam and column (both sides of the column); iii) to 
monitor the connection zone. Figure 16 indicates the position of 
the displacement transducers in the specimens. Figure 17 gives a 
general view of the equipment used in the tests.

Figure 8
Details of the corbels for all specimens 
(length dimensions in cm)
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Figure 8 – Details of the corbels for all specimens (length dimensions in cm) 
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Details of the beams for all specimens (length dimensions in cm)
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3. Experimental results analysis 

3.1 Cracking

The cracking was concentrated on the cast-in-situ slabs for all speci-

mens. Figures 18 and 19 show the cracking pattern in the slabs of 
the tested connections. It can be noticed that the distribution of these 
cracks is approximately symmetrical and parallel to the smallest col-
umn face. For all specimens, cracks appeared on the column slab 
interfaces mainly toward the least direction of the column. 
In specimens with crossing slab continuity reinforcement (LC and 

Figure 10
Details of the slabs: specimens LC and LS (length dimensions in cm)
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(a) Top longitudinal reinforcement 

 
(b) Bottom longitudinal reinforcement  

 

Figure 10 – Details of the slabs: specimens LC and LS (length dimensions in cm) 
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Figure 11
Details of the slabs: specimens PC and PS (length dimensions in cm)
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(a) Top longitudinal reinforcement 

 

 
(b) Bottom longitudinal reinforcement 

 

 
Figure 11 – Details of the slabs: specimens PC and PS (length dimensions in cm) 
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LS), it was observed that there was a greater crack distribution 
(lower cracking spacing) during loading in relation to specimens with 
crossing column reinforcement (PC and PS), as shown in Figures 18 
and 19. This fact is related to the different diameters of the continuity 
reinforcement bars used in the specimens, since the diameter of a 
steel bar in tension influences the spacing between flexural cracks.

3.2 Flexural strength 

Table 2 shows the maximum values of the applied loads to the 
beam ends (F/2) by the reaction structure. From these forces and 
knowing that the distance between the point of application of the 
loads and the face of the column is 1.07 m, the ultimate moment 
(flexural strength) of the specimens was obtained.
Based on Table 2, it can be seen that the grout filling at the vertical 
interface between the corbel and the beam led to an increase of about 
38% in the flexural strength between the LC and LS specimens and 
about 36% between PC and PS specimens.  The main contribution 
attributed to this increase in strength was higher lever arm of internal 
tensile and compressive forces in negative bending section of the LC 
and PC specimens in relation to the LS and PS specimens.
Still based on Table 2, it can be noticed that the position of the 
continuity reinforcement (passing only in the slab or only in the 

Figure 12
Lifting of the precast elements, steel dowel and cushion of grout of the beams

Figure 13
Setting beams on corbels, vertical grouting (PC and LC) and continuity reinforcement crossing the 
column (PC)

c da Lifting: columns b Lifting: beams Grout formwork 
(cushion) 

Construction: 
cushion of grout

ca Beams on corbels b Vertical grouting 
procedure

Continuity 
reinforcement

Figure 14
Loading applied to the specimens
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column) did not lead to relevant differences. The maximum bend-
ing moments achieved in LC specimens were about 6.6% higher 
than those achieved in PC specimens. Similarly, the LS specimens 

achieved 5.3% higher ultimate moments than those achieved by 
the PS specimens. 

3.3 Obtaining the moment-rotation curve 

The bending moments at the connections were determined by 
Equation 1. The relative rotations were obtained by Equation 2 us-
ing the LVDTs readings shown in Figure 20. 

(1)

(2)

where
F is the load applied by the actuator;
L  is the distance between the application point of the load and the 
column face (1.07 m);
M  is the bending moment at the connection;
θ  is the relative rotation between beam and column;

Table 2
Maximum applied loads and ultimate moment 
(flexural strength) of the connections 

Specimen F/2 (kN) Mu (kN.m)
LC1 115.77 123.87
LC2 115.68 123.78
LS1 75.96 81.28
LS2 92.07 98.51
PC1 105.13 112.49
PC2 111.93 119.77
PS1 81.96 87.70
PS2 77.56 82.99

Figure 15
Test setup for the specimens and reaction structure (dimensions in cm)

  33 
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Table 3
Experimental determination of the flexural secant stiffness of the beam-column connections

Specimen My

(kN.m)
θy

(rad)
Secant stiffness

(kN.m/rad)
Mean secant stiffness

(kN.m/rad)
LC1 106.65 0.0042969 24820

25525
LC2 106.62 0.0040647 26231
LS1 55.517 0.017937 3095

3956
LS2 73.102 0.015178 4816
PC1 105.51 0.0032868 32101

32256
PC2 110.99 0.0034244 32412
PS1 72.957 0.013449 5425

6823
PS2 74.269 0.0090347 8220
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2E, 2D, 4E and 4D are readings from the LVDTs 2E, 2D, 4E and 
4D, respectively (in mm). 
Figures 21 to 24 contain the experimental moment-rotation curves 
obtained with Equations 1 and 2. From these curves the parame-
ters necessary to calculate the flexural secant stiffness (Rsec) were 
extracted, whose values are presented in Table 3. 
In Table 3:
My  is the bending moment corresponding to the beginning of yield-
ing of the continuity reinforcement;
θy  is the relative rotation corresponding to the beginning of yielding 
of the continuity reinforcement.
The results of Table 3 indicate that the grout filling at the verti-
cal interface between the corbel and the beam contributed to the 
flexural stiffness increase of the connections. The average secant 
stiffness of LC specimens was about 6.5 times higher than the 
average secant stiffness of LS specimens. In turn, the average  
secant stiffness of PC specimens was about 4.7 times higher than 
the average secant stiffness of PS specimens.  
Regarding the position of the continuity reinforcement, the speci-
mens in which this reinforcement was crossing only in the column 

presented higher flexural stiffness when compared to the speci-
mens where the continuity reinforcement was crossing only in the 
slabs. The average secant stiffness of PC specimens was about 
26.3% higher than the average secant stiffness of LC specimens. 
In turn, the average secant stiffness of PS specimens was about 
72.5% higher than the average secant stiffness of LS specimens.

3.4 Experimental secant stiffness compared with
 simplified equation presented in Brazilian code
 NBR 9062 [27]

The updated Brazilian code for design of precast concrete structures - 
NBR 9062 [27] – provides a simplified equation for predicting the flexural 
secant stiffness of beam-column connections with continuity reinforce-
ment in the negative bending moment region, according to Equation 3:

(3)

where
As is the area of continuity reinforcement;

Figure 16
Position of the displacement 
transducers for all specimens

Figure 18
Cracking pattern of the specimens LC and LS

Figure 17
General view of the equipment used in the tests for 
measuring strains, displacements and loads
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Figure 16 – Position of the displacement transducers for all specimens 
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Es is the modulus of elasticity of steel;
d  is the effective depth of the beam;
Led is the effective deformation length related to elongation of the 
continuity reinforcement;
φ is the diameter of the continuity reinforcement bars;
La is the distance from the column face to the center of rotation 
(concrete corbel);

k is an adjustment coefficient for secant stiffness and b  is a non-
dimensional coefficient. Both coefficients depend on the type  
of connection. 
NBR 9062 [27] presents the values k and b for two types of inte-
rior beam-column connections (k=0.75 and k=1.0; b=25 and b=20). 
However, the typologies investigated in this paper are not consid-
ered by the referred code. Thus, the secant stiffness and the coef-
ficients k and b should be evaluated experimentally. 
A procedure to evaluate the values of k and b is presented as follows, 
using the experimental results obtained for the PC and PS specimens.
According to Ferreira et al. [28] and Ferreira [29], the relative rotation 
between beam and column is due to two deformation mechanisms. 
The first is related to the slippage of the continuity reinforcement 
inside the column (Mechanism A). The second mechanism is a con-
sequence of the sum of the continuity reinforcement slips caused 
by cracks opening in the beam next to the column (Mechanism B). 
According to the FIB Guide [30], the slip of the continuity reinforce-
ment inside the column (sA) along the transmission length (lt) in the 
elastic range can be calculated by:

(4)

(5)

Figure 19
Cracking pattern of the specimens PS and PC

a PS1 – front/left b PS1 – front/right

c PC2 – front/left d PC2 – front/right

Figure 20
LVDTs used to determine relative rotations 
for all specimens
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Figure 20 – LVDTs used to determine relative rotations for all specimens 
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where
εs is the strain of the reinforcement bar;
σs is the stress of the reinforcement bar;
τb is the average bond stress along the transmission length;
φ is the steel bar diameter.
The average bond stress can be estimated by:

(6)

where fc is the concrete compressive strength of column (in MPa).
For all specimens investigated in this paper: 

Thus, Equation 5 gives the following result for the transmission 
length at beginning of the yielding of the continuity reinforcement:

Since the maximum possible value for the transmission length is 
half the column depth (0.5hp = 0.5x300 = 150mm), the slip of conti-
nuity reinforcement bars cannot be calculated by Equation 4. How-

ever, assuming that the the steel stress and steel stain vary linearly 
along the transmission length lt = 0.5hp, it can be deduced the ex-
pression for the calculation of the slip by integrating the strain of 
steel bar:

(7)

Considering Es = 210GPa for the modulus of elasticity of steel, the 
slip associated with the first deformation mechanism (Mechanism 
A) corresponding to the beginning of the yielding of the continuity 
reinforcement is calculated by:

The slip (sB) related to the formation of flexural cracks at the beam 
end next to the joint region (Mechanism B) can be evaluated by 
Alva and El Debs [31]:

(8)

Figure 21
Moment-rotation curve: specimens LC1 and LC2

Figure 22
Moment-rotation curve: specimens LS1 and LS2
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Figure 21 – Moment-rotation curve: specimens LC1 and LC2 
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Figure 21 – Moment-rotation curve: specimens LC1 and LC2 
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Figure 22 – Moment-rotation curve: specimens LS1 and LS2 
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Figure 22 – Moment-rotation curve: specimens LS1 and LS2 
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where
Lp is the plastic hinge length (where is higher concentration of 
cracks in the connection region);
sR is the crack spacing.
According to Paulay and Priestley [32], a good estimate of the 
plastic hinge length for a cantilever beam may be obtained by:

(9)

where
L is the span of the beam (in meters). For the specimens investi-
gated: L = 1.07m;
φ is the steel bar diameter (in meters). For the specimens investi-
gated: φ = 0.016m;
fy is the yield stress of reinforcement steel (in MPa). For the speci-
mens investigated: fy = 600MPa.
Substituting values in Equation 9:
Lp = 296.80mm  (for all specimens)
The crack spacing (sR) may be evaluated from code expressions, 

such as Equation 10 presented in Eurocode 2 [33]:

(10)

where
c is the concrete cover;

As is the area of reinforcing steel in the tensile zone;
Ac,eff is the effective area of concrete in tension surrounding the 
reinforcement;
k1=0.8   k2=0.5   k3=3.4   k4=0.425. 
For all specimens: c = 22mm  and  As = 4.02cm2. 
For specimens PC: Ac,eff = 105.00cm2 , ρs,eff = 0.0383  and  sR = 
145.85mm
For specimens PS: Ac,eff = 72.44cm2 , ρs,eff = 0.0555  and  sR = 
123.81mm
Thus, at the beginning of yielding of the continuity reinforcement, 

Figure 23
Moment-rotation curve: specimens PC1 and PC2

Figure 24
Moment-rotation curve: specimens PS1 and PS2
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Equation 8 gives:
Specimens PC:

 

Specimens PS:
 

Therefore, the total slip induced by the two mentioned deformation 
mechanisms is:
Specimens PC:

Specimens PS:

Since the effective deformation length Led is related to elongation of 
the continuity reinforcement, the following relationship at the begin-
ning of yielding of the continuity reinforcement can be established:

(11)

For specimens PC:
 

For specimens PS:

The experimental values k and b in Equation 3 are obtained from 
experimental values of flexural stiffness (see Table 3). 
For specimens PC:

Likewise, the experimental values of the coefficients k and b are 
evaluated for specimens PS:

4. Conclusions

Based on the experimental results presented in this paper, the fol-
lowing conclusions can be highlighted: 
n For both the specimens in which the entire continuity reinforcement 

has crossed the column and also for the specimens where this con-
tinuity reinforcement has been distributed only to the slab, the grout 
filling at the vertical interface between the corbel and beam contrib-
uted to increase the flexural strength of the connection in values 
slightly above 30% in relation to the prototypes without filling. This is 
due to the increase of the lever arm of internal tensile and compres-
sive forces in beam cross section at the connection region;

n Grout filling at the vertical interface between the corbel and 
beam contributed significantly to increase the bending stiffness 
of the connections. In specimens where the whole continuity 
reinforcement crossed the column, the secant flexural stiffness 
was about 5 times higher than the prototype stiffness without 
filling. In specimens that the entire continuity reinforcement 
was distributed only on the slab, the secant flexural stiffness 
was about 6.5 times higher than the prototype stiffness with-
out filling. This is because the existing free space between the 
corbel and beam in specimens PS and LS allows greater rota-
tional freedom in these connections;

n In terms of flexural strength, the results indicated that the con-
nections with the continuity reinforcement crossing only the 
slab and crossing only the column are similar, that is, no signifi-
cant differences were found between the strength of the con-
nections due to the positioning of the reinforcement continuity. 
This finding refers to both specimens with vertical grout filling 
and specimens without such grout;

n For the same amount of continuity reinforcement, the speci-
mens in which this reinforcement only crossed the columns 
showed higher flexural stiffness than the specimens in which 
this reinforcement only passed in the slabs: PC about 26% 
higher than the LC and PS about 72% higher compared to LS;

n The benefit/cost ratio resulting from the increased difficulty to 
perform vertical grout filling in the analyzed typologies is high, 
considering the gains obtained in terms of flexural strength and 
flexural stiffness of the connections;

n The non-dimension coefficients k and b used to calculate the 
flexural secant stiffness of the connection in the expression 
proposed by NBR 9062 (2017) were evaluated from the ex-
perimental results for the two connection types investigated 
(PS and PC), which are not yet covered by that code. In turn, 
the values obtained for these coefficients in this study can be 
useful as indicative and guiding values for structural designers 
or useful for future research on the subject.
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Abstract 

Resumo

In this paper, an experimental investigation is presented on semi-rigid interior beam-to-column connections constituted by precast concrete beams 
supported on precast concrete column corbels and bending continuity reinforcement bars for bending negative moments. The main purpose of 
this paper was to analyze the influence of vertical interface grout filling between the corbel and the beam and the position of the bending continuity 
reinforcement bars (crossing only the column or crossing only the slab) on the behavior of this type of connection. Tests on eight specimens were 
performed. It was noticed that the vertical interface grout filling contributed to increase both rotational flexural stiffness and flexural strength capac-
ity of the connections when compared to the connections without grout filling. It was also noticed that in the specimens in which the continuity bars 
crossed only the column, the rotational flexural stiffness was higher. For these last ones, coefficients k and b for predicting the secant stiffness by 
simplified expression present in Brazilian Code NBR 9062 were evaluate from experimental results. These evaluated coefficients may be regarded 
as indicative values for structural designers and helpful for future researches.

Keywords: precast concrete structures, precast beam-column connections, semirigid connections, structual analysis.

Neste trabalho apresenta-se um estudo experimental de ligação viga-pilar semirrígida de pilar intermediário constituída de vigas de concreto pré-
-moldadas apoiadas em consolos de concreto pré-moldado, com presença de armaduras de continuidade resistentes ao momento fletor negativo. 
O presente trabalho teve como objetivo principal verificar a influência do preenchimento de graute na interface vertical entre o consolo e a viga 
e a posição da armadura de continuidade (passante somente no pilar e passante somente nas lajes). Foram ensaiados no total oito protótipos. 
Verificou-se que o preenchimento de graute na interface vertical consolo-viga contribuiu para aumentar tanto a rigidez e quanto a resistência da 
ligação à flexão quando à comparada a ligação sem o preenchimento desse graute. Verificou-se também que nos protótipos em que as armadu-
ras de continuidade passaram somente no pilar a rigidez à flexão da ligação foi maior. Para estas tipologias de ligação, foram obtidos, a partir dos 
resultados experimentais, os coeficientes k e b presentes na expressão simplificada da NBR 9062 para o cálculo da rigidez secante. Os valores 
calculados para esses coeficientes podem servir de valores indicativos e orientativos para projetistas estruturais e para futuras pesquisas.
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1. Introdução

O estudo das ligações entre os elementos estruturais de concreto pré-
-moldado possui grande importância para o desenvolvimento e execu-
ção de projetos, uma vez que o desempenho do sistema estrutural em 
concreto pré-moldado está diretamente relacionado ao desempenho 
de suas ligações, afetando tanto o comportamento local dos elementos 
adjacentes quanto o comportamento global da estrutura.
Nos sistemas estruturais reticulados com elementos pré-molda-
dos, as ligações viga-pilar submetidas à flexão são classificadas 
como ligações rígidas, semirrígidas ou articuladas, em função do 
momento fletor mobilizado nas mesmas e transferido aos elemen-
tos estruturais. A classificação e a quantificação da rigidez rotacio-
nal ao momento fletor nas ligações viga-pilar são importantes para 
a análise estrutural e dimensionamento da estrutura. 
Nos códigos normativos em geral, a classificação das ligações de-
pende do conhecimento da rigidez rotacional, a qual depende das 
características da tipologia da ligação. Em geral, a obtenção da 
rigidez rotacional deve ser feita com base em resultados experi-
mentais ou por meio de modelos analíticos, os quais necessitam 
de ser calibrados ou validados experimentalmente. 
Nas últimas três décadas, encontraram-se pesquisas experimen-
tais no âmbito internacional acerca de diferentes tipos de ligações 
viga-pilar [1-14], cujas tipologias analisadas foram escolhidas pri-
nipalmente em função da precupação com o comportamento fren-
te às ações sísmicas. 
No âmbito nacional, as pesquisas envolvendo ligações semirrígidas 
tiveram início há pouco mais de duas décadas [15-25]. Nas pesqui-
sas de Miotto [17], Souza [18], Baldissera [19], Kataoka [20] e Hada-
de [25] encontram-se resultados experimentais de ligações viga-pilar 
com armadura de continuidade negativa para o momento fletor. 
Dentro do contexto do presente trabalho, é oportuno destacar os en-
saios das ligações de Miotto [17], em que as vigas pré-moldadas (em 
dente gerber) foram apoiadas em consolo de concreto e fixadas por 
meio de chumbadores no mesmo. Nessas ligações não houve pre-
enchimento com graute entre a interface do consolo e a face inferior 
vertical da viga. Metade da armadura de continuidade foi disposta 
atravessando pilar e a outra metade disposta na laje. Por sua vez, 
Kataoka [20] ensaiou também dois tipos de ligações viga-pilar com 
apoio das vigas pré-moldadas em consolo de concreto. Em uma li-

gação a armadura de contitnuidade foi totalmente colocada atraves-
sando o pilar; na outra ligação metade da armadura de continuidade 
atravessou o pilar e a metade restante foi distribuída na laje. 
O presente trabalho apresenta resultados de estudos experimen-
tais conduzidos por Lacerda [26] sobre o comportamento de qua-
tro tipologias de ligações viga-pilar pré-moldadas que podem ser 
utilizadas na execução de estruturas com mais de um pavimento, 
como construções de fábricas, indústrias e também em edifícios 
comerciais e residenciais.  As tipologias de ligações viga-pilar in-
vestigadas são resistentes a momentos fletores negativos e são 
compostas por armadura de continuidade, por viga-pré-moldada 
apoiada em consolo de pilar pré-moldado e fixa por meio de chum-
bador e por preenchimento de graute na interface viga e  pilar. 
O objetivo central da investigação de Lacerda [26] consistiu na 
avaliação do comportamento das ligações em função do preen-
chimento ou não com graute da interface inferior entre a viga e 
o consolo e em função da posição da armadura de continuidade 
(passante somente no pilar ou somente na laje). Para avaliar a 
rigidez à flexão negativa das ligações, foi necessário a obtenção 
experimental das curvas momento-rotação e da rigidez secante 
das ligações estudadas. 

Figura 1
Curva momento-rotação de uma 
ligação viga-pilar: NBR 9062 [27]
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A ABNT NBR 9062 [27] apresenta expressão simplificada para a 
obtenção da rigidez secante Rsec (Figura 1) para seis tipologias de 
ligação. A obtenção da rigidez secante ao momento fletor permi-
te a consideração da deformabilidade das ligações viga-pilar em 
análises lineares simplificadas, tornando possível a obtenção de 
esforços solicitantes e deslocamentos no sistema estrutural. En-
tretanto, cabe destacar que a expressão indicada na NBR 9062 
[27] para a obtenção da rigidez secante não contempla os tipos 
de ligações investigados neste trabalho. Dessa forma, como con-
tribuição adicional deste trabalho, foram obtidos (para duas tipo-
logias de ligação) os coeficientes k e b presentes na expressão 
simplificada da NBR 9062 [27] para o cálculo da rigidez secante, a 
partir dos resultados experimentais obtidos por Lacerda [26]. 

2. Programa experimental

2.1 Características das ligações viga-pilar

O programa experimental foi realizado por Lacerda [26] e consis-
tiu na investigação de ligações pré-moldadas viga-pilar interno 
submetidas a momento fletor negativo. Os principais objetivos do 
programa experimental consistiram na verificação da influência de 
duas variáveis: 
n O preenchimento com graute na interface vertical entre o con-

solo e a viga (Figura 2); 
n A posição da armadura de continuidade, passante somente 

pelo pilar ou passante somente pela laje (Figuras 3 e 4).

Para isso foram ensaiadas quatro variações de protótipos (dois 
para cada variação). Dessa forma, foram ensaiadas um total de 
oito protótipos. Na Tabela 1 apresenta-se a nomenclatura empre-
gada para os protótipos.
Na Figura 3 ilustram-se as ligações em que as armaduras de con-
tinuidade passam somente pelo pilar (PC e PS) e na Figura 4, as 
ligações em que as armaduras de continuidade passam somente 
pela laje (LC e LS). Para todos os protótipos, a área total de arma-
dura de continuidade foi a mesma (4,02cm2). 
Conforme ilustrado nas Figuras 3 e 4, cada protótipo é compos-
to por um pilar pré-moldado, duas vigas pré-moldadas em balan-
ço apoiadas sobre graute aplicado em consolo de concreto e a 
presença de chumbador. Os protótipos também apresentam laje 
maciça de concreto moldado no local, preenchimento de graute 
na interface entre o pilar e a viga, armadura de continuidade e 
o preenchimento ou não de graute na interface vertical entre o 
consolo e a viga. 
As características geométricas de todos os protótipos e os deta-
lhes do posicionamento do chumbador estão apresentados, res-
pectivamente, nas Figuras 5 e 6.
O detalhamento das armaduras dos pilares, do consolo, das vigas 
e das lajes estão indicados nas Figuras 7 a 11. 

2.2 Propriedades mecânicas dos materiais

Para a confecção das vigas e pilares pré-moldados foi especificada 
uma resistência de 40 MPa para o concreto. Já para o concreto da 
laje moldada no local, foi especificada uma resistência de 25 MPa. 
Foram utilizadas como armadura de continuidade 2 barras de 16 

Figura 3
Protótipos com armadura de continuidade 
passante pelo pilar (PC e PS)

Figura 4
Protótipos com armadura de continuidade 
passante pela laje (LC e LS)

Tabela 1
Nomenclatura dos protótipos ensaiados

Protótipo Armadura de continuidade
Variável

Quantidade
Preenchimento com graute

PS Passante pelo pilar Sem 2
PC Passante pelo pilar Com 2
LS Passante pela laje Sem 2
LC Passante pela laje Com 2

PS – Protótipo sem preenchimento de graute; PC – Protótipo com preenchimento de graute; LS – Protótipo sem preenchimento de graute; LC – Protótipo com preenchimento 
de graute
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mm de aço CA50, totalizando uma área de 4,02 cm² em cada protó-
tipo. Essa armadura foi solidarizada juntamente com a concretagem 
da laje, provendo a resistência à flexão negativa para a ligação. 
Nos consolos e nas vigas foram deixados furos para fixação dos 
chumbadores (aço CA60 e 9,5 mm de diâmetro). Posteriormente 
esses furos foram preenchidos com graute. Para o preenchimento 

de graute na interface vertical (entre consolo e viga: protótipos PC 
e LC) foi especificado graute auto adensável com retração compen-
sada, de resistência à compressão de 40 MPa.
Ensaios em corpos de prova cilíndricos (100 mm x 200 mm) fo-
ram realizados para a obtenção da resistência à compressão do 
concreto e do graute, de acordo com a normalização brasileira. A 
resistência à compressão do concreto foi de 48 MPa para as vigas 
e os pilares pré-moldados e de 35 MPa para as lajes maciças. A 
resistência à compressão do graute foi de 50 MPa. A resistência 
ao escoamento e a resistência à tração (ruptura) do aço das arma-
duras de continuidade foram aproximadamente de 600 MPa e 730 
MPa, respectivamente.

2.3 Montagem dos protótipos 

Para montagem dos protótipos utilizou-se um sistema de cimbra-
mento de torres metálicas, que possibilitou o posicionamento e ni-
velamento dos elementos pré-moldados, e serviu de suporte para 
as fôrmas das lajes maciças. 
A sequência de procedimentos para a montagem dos protótipos 
foi a seguinte:
1 –  Posicionamento dos pilares;

Figura 5
Características geométricas dos protótipos (medidas em cm)

  

(a) Vista frontal (b) Corte AA

 

(c) Vista superior
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Figura 7
Detalhamento dos pilares dos protótipos (medidas de comprimento em cm)
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a) Protótipos LS e LC 

 

 

 

 

b) Protótipos PS e PC 
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2 –  Colocação dos chumbadores e preenchimento dos furos dos 
consolos com graute;

3 –  Colocação de graute sobre o consolo;
4 –  Assentamento das vigas sobre os consolos;
5 –  Grauteamento da interface vertical entre o consolo e a viga 

nos protótipos PC e LC;
6 –  Execução das fôrmas das lajes; 
7 –  Grauteamento dos espaços entre as vigas e o pilar;
8 –  Colocação da armadura de continuidade e das armaduras 

das lajes;
9 –  Preenchimento dos furos dos pilares com graute (armadura 

de continuidade);
10 –  Concretagem das lajes.
A Figura 12 ilustra o procedimento de içamento dos pilares e das 
vigas e como foram executados a instalação dos chumbadores 
e a almofada de apoio das vigas. A Figura 13 ilustra como foram 
realizadas a união entre viga e pilar, o grauteamento vertical da 
face inferior da viga com consolo do pilar (nos protótipos PC e LC), 
além de ilustrar o detalhe da armadura de continuidade passante 
no pilar (nos protótipos PC). 

2.4 Procedimento de ensaio 

Para a geração de momentos negativos nas ligações, utilizou-
-se um atuador de força com capacidade nominal de 500 kN. O 
atuador aplicou na base do pilar forças (F) crescentes para cima 
(conforme Figura 14). Por meio da estrutura de reação (Figura 15), 
forças (F/2) foram aplicadas nas extremidades de cada viga.
O pilar foi apoiado sobre uma chapa metálica acima do atua-
dor, para distribuição da carga na seção transversal do mesmo. 
Para conferir estabilidade aos protótipos durante o ensaio, foram  

Figura 8
Detalhamento dos consolos de todos os protótipos 
(medidas de comprimento em cm)
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Figura 8 – Detalhamento dos consolos de todos os protótipos (medidas de comprimento em 
cm) 
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Figura 9
Detalhamento das vigas de todos os protótipos (medidas de comprimento em cm)
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Figura 9 – Detalhamento das vigas de todos os protótipos (medidas de comprimento em cm) 
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utilizadas guias de madeira fixas aos pilares do pórtico de reação. 
Para a distribuição linear da carga nas extremidades da laje, foram 
posicionados perfis metálicos sobre faixas de elastômero centra-
lizadas nos pontos de aplicação das cargas, que ficou à 1,07 m 
das faces laterais do pilar. Acima de cada perfil havia uma chapa, 

dispositivos metálicos (para aumentar a distância disponível entre 
o topo do pilar e estrutura de reação) e a célula de carga para 
captura da força de reação nas extremidades das vigas. A Figura 
15 ilustra o esquema de ensaio válido para todos os protótipos.
Transdutores de deslocamentos (LVDTs) foram utilizados 

Figura 10
Detalhamento da laje dos protótipos LC e LS (medidas de comprimento em cm)
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(a) Armadura Superior 

 
(b) Armadura Inferior 
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Figura 11
Detalhamento da laje dos protótipos PC e PS (medidas de comprimento em cm)
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(a) Armadura Superior 

 

 
(b) Armadura Inferior 
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para: i) a obtenção dos deslocamentos verticais nas vigas no 
ponto de aplicação da força; ii) para determinar a rotação re-
lativa entre viga e pilar (em ambos os lados do pilar); iii) para 
monitorar a zona de ligação entre viga e pilar. A Figura 16 
indica a posição dos transdutores de deslocamentos nos pro-
tótipos. A Figura 17 apresenta uma vista geral dos dispositivos 
utilizados no ensaio.

3. Análise dos resultados experimentais

3.1 Fissuração

A fissuração em todos os protótipos concentrou-se na laje molda-
da no local. As Figuras 18 e 19 apresentam a configuração das 
fissuras nas lajes das ligações ensaiadas. Nota-se que a distri-
buição das mesmas é aproximadamente simétrica e paralela à 
menor face do pilar. Em todos os protótipos ocorreram fissuras 
nas interfaces pilar-laje, principalmente no sentido de menor di-
reção do pilar.
Nos protótipos com armadura de continuidade passante na laje 
(LC e LS) observou-se que ocorreu uma maior distribuição da fis-
suração (fissuras menos espaçadas) no decorrer do carregamento  

Figura 12
Içamento dos elementos, chumbador vertical e almofada de apoio para as vigas

Figura 13
Fixação entre viga e pilar, grauteamento vertical (PC e LC) e armadura de continuidade passando pelo 
pilar (PC)

a Içamento dos pilares b Içamento das vigas c Fôrma para almofada
 de apoio

d Execução da 
almofada de apoio

ca Beams on corbels b Vertical grouting 
procedure

Continuity 
reinforcement

Figura 14
Sentido das forças atuantes nos protótipos 
durante o ensaio
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Figura 14 – Sentido das forças atuantes nos protótipos durante o ensaio 
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em relação aos protótipos com armadura passante no pilar (PC e 
PS), conforme se observa nas Figuras 18 e 19. Este fato está re-
lacionado com os diferentes diâmetros das barras da armadura de 
continuidade empregados nos protótipos, uma vez que o diâmetro 
de uma barra de aço tracionada exerce influência no espaçamento 
entre as fissuras de flexão.

3.2 Resistência ao momento fletor

Na Tabela 2 são apresentados os valores máximos das forças apli-
cadas nas extremidades das vigas (F/2) pela estrutura de reação. 
A partir dessas forças e sabendo que a distância entre o ponto de 
aplicação das forças e a face do pilar é de 1,07 m, obteve-se o 
momento último (resistente) dos protótipos.
Com base na Tabela 2, percebe-se que o preenchimento de graute 
na interface vertical entre o consolo e a viga conduziu a um au-
mento de cerca de 38% na resistência ao momento fletor entre os 
protótipos LC e LS e cerca de 36% entre os protótipos PC e PS. A 
principal contribuição atribuída para esse acréscimo de resistência 
foi o maior braço de alavanca entre as resultantes de tração e de 
compressão na seção de momento negativo dos protótipos LC e 
PC em relação aos protótipos LS e PS.
Ainda com base na Tabela 2, percebe-se a posição da armadura 
de continuidade (passando somente na laje ou somente no pilar) 
não conduziu a diferenças relevantes. Os momentos máximos al-
cançados nos protótipos LC foram cerca de 6,6% maiores que os 
alcançados nos protótipos PC. De forma similar, os protótipos LS 

Figura 15
Esquema de ensaio e estrutura de reação
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Figura 15 – Esquema de ensaio e estrutura de reação 
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Tabela 2
Forças máximas aplicadas e momento último 
(resistente) das ligações

Protótipo F/2 (kN) Mu (kN.m)
LC1 115,77 123,87
LC2 115,68 123,78
LS1 75,96 81,28
LS2 92,07 98,51
PC1 105,13 112,49
PC2 111,93 119,77
PS1 81,96 87,70
PS2 77,56 82,99

Tabela 3
Obtenção experimental da rigidez secante ao momento fletor das ligações

Ligação My

(kN.m)
qy

(rad)
Rigidez secante

(kN.m/rad)
Rigidez secante média

(kN.m/rad)
LC1 106,65 0,0042969 24820

25525
LC2 106,62 0,0040647 26231
LS1 55,517 0,017937 3095

3956
LS2 73,102 0,015178 4816
PC1 105,51 0,0032868 32101

32256
PC2 110,99 0,0034244 32412
PS1 72,957 0,013449 5425

6823
PS2 74,269 0,0090347 8220
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alcançaram momentos resistentes 5,3% maiores que os alcança-
dos pelos protótipos PS. 

3.3 Determinação da curva momento-rotação

Os momentos fletores nas ligações foram determinados por meio 
da Equação 1. As rotações relativas foram calculadas com a Equa-
ção 2, utilizando-se as leituras dos transdutores de deslocamentos 
(LVDTs) posicionados na região da ligação (Figura 20).

(1)

(2)

onde
F  é a força aplicada pelo atuador;
L  é a distância entre o ponto de aplicação da carga e a face do 
pilar (1,07 m);
M  é o momento fletor atuante na ligação;
q  é a rotação relativa entre o pilar e a viga-laje;
2E, 2D, 4E e 4D  são as leituras (em mm) dos LVDTs indicados 
na Figura 20. 

As Figuras 21 a 24 contêm as curvas experimentais momento-
-rotação das ligações obtidas com as Equações 1 e 2. A partir 
dessas curvas foram extraídos os parâmetros necessários ao cál-
culo da rigidez secante ao momento fletor (Rsec), cujos valores são 
apresentados na Tabela 3. 
Na Tabela 3:
My  é o momento de início de escoamento da armadura de continuidade;
qy  é a rotação relativa no início de escoamento da armadura de 
continuidade.
Os resultados da Tabela 3 indicam que o preenchimento de grau-
te na interface vertical entre o consolo e a viga contribuiu para o 
aumento da rigidez à flexão das ligações. A rigidez secante mé-
dia dos protótipos LC foi cerca de 6,5 vezes maior que a rigidez 
secante média dos protótipos LS. Por sua vez, a rigidez secante 
média dos protótipos PC foi cerca de 4,7 vezes maior que a rigidez 
secante média dos protótipos PS.
Com relação à posição da armadura de continuidade, os pro-
tótipos nos quais essa armadura foi passante somente no pilar 
apresentaram rigidez à flexão maior que os protótipos onde a  
armadura de continuidade foi passante apenas nas lajes. A rigidez 

Figura 16
Posicionamento dos LVDTs nos protótipos

  34 

 

 

Figure 16 – Position of the displacement transducers for all specimens 
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Figura 17
Vista frontal: dispositivos de medição de 
deformações, deslocamentos e forças 

Figura 18
Fissuração dos protótipos LC e LS

a LC1 – frente/esquerda b LC1 – frente/direita c LS2 – frente/esquerda d LS2 – frente/direita



342 IBRACON Structures and Materials Journal • 2020 • vol. 13 • nº 2

Experimental study on precast beam-column connections with continuity reinforcement for negative 
bending moments  

secante média dos protótipos PC foi cerca de 26,3% maior que a 
rigidez secante média dos protótipos LC. Por sua vez, a rigidez 
secante média dos protótipos PS foi cerca de 72,5% maior que a 
rigidez secante média dos protótipos LS.

3.4 Comparação da rigidez secante experimental
 com a expressão proposta pela NBR 9062 [27]

A atualizada norma de projeto de estruturas de concreto pré-mol-
dado – NBR 9062 [27] – apresenta uma expressão simplificada 
para o cálculo da rigidez secante ao momento fletor em ligações 
viga-pilar com armadura de continuidade em região de momento 
negativo, conforme a Equação 3:

(3)

onde
As é a área da armadura de continuidade;
Es é o módulo de elasticidade longitudinal do aço;
d  é a altura útil da seção resistente;
Led é o comprimento efetivo de deformação por alongamento da 
armadura de continuidade;
φ é o diâmetro das barras da armadura de continuidade;
La é a distância da face do pilar até o centro de rotação no consolo;
k é um coeficiente de ajustamento da rigidez secante e b  é um 
coeficiente adimensional. Ambos os coeficientes dependem da ti-
pologia da ligação.
A NBR 9062 [27] apresenta os valores k e b para duas tipologias 
de ligações viga-pilar interno (k=0,75 e k=1,0; b=25 e b=20). Entre-
tanto, as tipologias investigadas neste trabalho não estão contem-
pladas pela referida norma. Dessa forma, a rigidez secante e os 
coeficientes k e b devem ser avaliados experimentalmente. 
Apresenta-se a seguir um procedimento para avaliar os valores de 
k e b empregando-se os resultados experimentais obtidos para os 
protótipos PC e PS.
De acordo com Ferreira et al. [28] and Ferreira [29], a rotação relati-
va entre viga e pilar é decorrente de dois mecanismos de deforma-
ção. O primeiro está relacionado com o deslizamento da armadura 
de continuidade no interior do pilar (Mecanismo A). O segundo me-
canismo é consequência da soma dos deslizamentos da armadura 
de continuidade causados pelas aberturas de fissuras na extremi-
dade da viga próximo à região com o pilar (Mecanismo B). 
De acordo com o FIB Guide [30], o deslizamento da armadura de 

Figura 20
Detalhe dos LVDTs utilizados 
no cálculo da rotação
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Figure 20 – LVDTs used to determine relative rotations for all specimens 
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Figura 19
Fissuração dos protótipos PS e PC

a PS1 – frente/esquerda b PS1 – frente/direita

c PC2 – frente/esquerda d PC2 – frente/direita
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continuidade no interior do pilar (sA) ao longo do comprimento de 
transmissão (lt) na fase elástica pode ser calculado por:

(4)

(5)

onde
εs é a deformação da barra da armadura;
σs é a tensão na barra da armadura;
τb é a tensão de aderência média ao longo do comprimento de 
transmissão;
φ é o diâmetro da barra da armadura.
A tensão de aderência média pode ser estimada por:

(6)

onde fc é a resistência à compressão do pilar (em MPa)

Para todos os protótipos investigados neste trabalho: 

Dessa forma, a Equação 5 fornece o seguinte resultado para o 
comprimento de transmissão no início de escoamento das arma-
duras de continuidade (momentos negativos simétricos em rela-
ção ao pilar):

Uma vez que o máximo valor possível para o comprimento de trans-
missão é a metade da dimensão do pilar na direção da viga (0,5.hp 
= 0.5x300 = 150mm), o deslizamento das barras da armadura de 
continuidade não pode ser calculado pela Equação 4. Entretanto, 
assumindo que as tensões e as deformações nas barras da arma-
dura variem linearmente ao longo do comprimento de transmissão 
lt = 0,5.hp, pode-se deduzir a expressão para o cálculo do desliza-
mento a partir da integração das deformações da armadura:

(7)

Figura 21
Curva momento-rotação: protótipos LC1 e LC2

Figura 22
Curva momento-rotação: protótipos LS1 e LS2
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Figura 21 – Curva momento-rotação: protótipos LC1 e LC2 
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Figura 21 – Curva momento-rotação: protótipos LC1 e LC2 
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Figura 22 – Curva momento-rotação: protótipos LS1 e LS2 
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Figura 22 – Curva momento-rotação: protótipos LS1 e LS2 
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Considerando Es = 210GPa como o módulo de elasticidade do 
aço, o deslizamento associado ao primeiro mecanismo de defor-
mação (Mecanismo A) correspondente ao início de escoamento 
das armaduras de continuidade é calculado por:

O deslizamento (sB) associado à formação de fissuras de flexão 
(Mecanismo B) na extremidade da viga em região próxima à liga-
ção pode ser obtido com a expressão apresentada em Alva e El 
Debs [31]:

(8)

onde
Lp é o comprimento da rótula plástica (onde há a concentração de 
fissuras na região da ligação);
sR é o espaçamento entre fissuras;
De acordo com Paulay e Priestley [32], uma boa estimativa para 

o comprimento da rótula plástica para uma viga em balanço pode 
ser obtida com:

(9)

onde
L é o vão da viga (em metros). Para os protótipos investigados,  
L = 1,07m;
φ é o diâmetro das barras da armadura (em metros). Para os pro-
tótipos investigados φ = 0,016m;
fy é a resistência ao escoamento do aço das armaduras (em MPa). 
Para os protótipos investigados, fy = 600MPa.
Substituindo valores na Equação 9:
Lp = 296,80mm  (para todos os protótipos).
O espaçamento entre fissuras (sR) pode ser avaliado por meio de 
expressões encontradas em códigos normativos, tal como a Equa-
ção 10 apresentada pelo Eurocode 2 [33]:

(10)

Figura 23
Curva momento-rotação: protótipos PC1 e PC2

Figura 24
Curva momento-rotação: protótipos PS1 e PS2
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Figura 23 – Curva momento-rotação: protótipos PC1 e PC2 
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Figura 23 – Curva momento-rotação: protótipos PC1 e PC2 
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Figura 24 – Curva momento-rotação: protótipos PS1 e PS2 
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Figura 24 – Curva momento-rotação: protótipos PS1 e PS2 
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onde
c é o cobrimento de concreto;

As é a área de armadura na região tracionada;
Ac,eff é a área efetiva de concreto tracionado (região de envolvi-
mento da armadura);
k1=0,8   k2=0,5   k3=3,4   k4=0,425. 
Para todos os protótipos, c = 22mm e  As = 4,02cm2. 
Para os protótipos PC: Ac,eff = 105,00cm2, ρs,eff = 0,0383  e   
sR = 145,85mm.
Para os protótipos PS: Ac,eff = 72,44cm2 , ρs,eff = 0,0555  e  sR = 
123,81mm.
Assim, para o início de escoamento da armadura de continuidade, 
a Equação 8 fornece:
Protótipos PC:

 

Protótipos PS:

Dessa forma, calcula-se o deslizamento total induzido pelos dois 
mecanismos de deformação mencionados:
Protótipos PC:

Protótipos PS:

Uma vez que o comprimento efetivo de deformação Led está rela-
cionado com o alongamento da armadura de continuidade, pode-
-se estabelecer a seguinte relação para o início do escoamento da 
armadura de continuidade:

(11)

Para os protótipos PC:

Para os protótipos PS:

Com os valores experimentais da rigidez secante conhecidos 
(vide Tabela 3), são determinados os valores experimentais dos 
coeficientes k and b da Equação 3. 
Para os protótipos PC:

De forma idêntica, são obtidos os valores experimentais dos coe-
ficientes k e b para os protótipos PS:

4. Conclusões

Com base nos resultados experimentais apresentados neste tra-
balho, as seguintes conclusões podem ser destacadas: 
n Tanto para os modelos em que toda a armadura de continuida-

de atravessou o pilar quanto para os modelos em que essa ar-
madura foi distribuída somente na laje, o preenchimento com 
graute na interface vertical entre o consolo e viga contribuiu 
para aumentar momento fletor resistente da ligação em valo-
res um pouco acima de 30% em relação aos protótipos sem 
o preenchimento. Isso decorre do aumento do braço de ala-
vanca entre as resultantes de tração e compressão na seção 
transversal da viga na região da ligação;

n O preenchimento de graute na interface vertical entre o consolo e 
viga contribuiu para aumentar significativamente a rigidez ao mo-
mento fletor das ligações. Nos modelos em que toda a armadura 
de continuidade atravessou o pilar, a rigidez à flexão secante foi 
cerca de 5 vezes maior que a rigidez dos protótipos sem o pre-
enchimento. Nos modelos em que toda a armadura de continui-
dade foi distribuída somente na laje, a rigidez à flexão secante 
foi cerca de 6,5 vezes maior que a rigidez dos protótipos sem o 
preenchimento. Isso ocorre porque o espaço livre existente entre 
o consolo e viga nos protótipos nos modelos PS e LS proporciona 
mais liberdade para a rotação dessas ligações;

n Em termos de resistência ao momento fletor, os resultados 
indicaram que as ligações com armadura de continuidade 
passante na laje e com armadura passante no pilar são simi-
lares, ou seja, não se constatou diferenças significativas entre 
a resistência das ligações decorrente do posicionamento das 
armaduras de continuidade. Esta constatação refere-se tanto 
aos modelos com grauteamento vertical quanto aos modelos 
sem esse grauteamento;

n Para a mesma quantidade de armadura de continuidade, os 
modelos em que esta armadura atravessou apenas os pilares 
apresentaram rigidez à flexão da ligação maior que os mode-
los em que essa armadura passou apenas nas lajes: PC cerca 
de 26% maior em relação à LC e PS cerca de 72% maior em 
relação à LS;

n A relação benefício/custo decorrente do acréscimo de dificul-
dade para executar o preenchimento de graute vertical nas 
tipologias analisadas é alta, tendo vista os ganhos obtidos 
em termos de resistência ao momento fletor e rigidez à flexão 
das ligações;

n Os coeficientes adimensionais k and b utilizados para o cálculo 
da rigidez secante ao momento fletor da ligação na expressão 
proposta pela NBR 9062 (2017) foram avaliados a partir dos 
resultados experimentais para as duas tipologias de ligações 
investigadas (PS e PC), as quais ainda não são contempladas 
pela referida norma. Por sua vez, os valores obtidos para es-
tes coeficientes neste podem servir como valores indicativos 
e orientativos para projetistas estruturais ou úteis para futuras 
pesquisas sobre o tema. Também cabe ressaltar que tais co-
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Abstract 

Resumo

The slim floor system has been used mainly due to the structural and constructive advantages of it, such as the capacity to overcome large spans 
with the low height of the composite floor system. There is a lack of finite element modelling researches of composite connections between the 
slim floor system and columns, especially with the concrete infilled steel tube columns. This paper presents the numerical approach based on 
the solid modelling, for the simulation of the nonlinear structural behavior of composite connection between partially encased composite beam 
and concrete infilled steel tube column; in this model, the composite beam represents the slim floor. The ABAQUS finite element code was used 
to investigate the behavior of composite connection that consists of a shear steel plate and negative reinforcement of the composite slab. In this 
paper, the authors discusses the procedures to the numerical model construction including finite elements and boundary conditions. Besides, the 
influence of stress-strain relationships for concrete and steel and the parameters that defines each model are presented and discussed, as well as 
the different steel to concrete interface conditions. Based on the results obtained, the effectiveness of the numerical model developed was verified 
against experimental results showing a good agreement response for the Moment vs. Rotation response, as well as the moment resistance of the 
composite connection.

Keywords: slim floor, composite connections, numerical analisys, shear steel plate, beam-to-column connection.

A utilização do sistema de piso misto de pequena altura, de aço e concreto tem-se dado, principalmente, devido às boas características estrutu-
rais e construtivas como a capacidade de vencer vãos consideráveis com baixa altura do sistema laje-viga. Apesar disso, há carência de estudos 
voltados ao comportamento das ligações entre o sistema de piso de pequena altura e os pilares, sobretudo quando o pilar é misto preenchido. 
Diante disto, o presente estudo traz uma metodologia para o desenvolvimento de modelo numérico que represente o comportamento de uma 
ligação mista entre viga mista parcialmente revestida e pilar misto preenchido; a viga mista representa o piso misto de pequena altura. Para 
tanto foi utilizado o pacote computacional ABAQUS. A ligação mista viga-pilar consiste de chapa passante e armadura negativa da laje mista com 
fôrma de aço incorporada. São apresentados os procedimentos para a construção do modelo numérico, desde escolha dos elementos finitos 
e condições de vinculação, incluindo amplo estudo sobre o efeito dos modelos constitutivos dos materiais e dos parâmetros que definem cada 
modelo constitutivo dos componentes da ligação mista bem como das diversas interfaces aço-concreto. O modelo numérico mostrou-se bastante 
robusto e representou de forma satisfatória a resposta Momento vs. Rotação bem como a rigidez inicial e o momento resistente da ligação mista.
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1. Introduction

The association of steel profile and concrete resulting in steel-
concrete members reduces the local bucking of steel profile and 
increases the properties of concrete specially the brittle failure. 
Therefore, the use of composite members explore the most favor-
able properties of both, concrete and steel under compression and 
tension respectively. Besides the fact that the steel-concrete have 
very good structural properties, the use of this composite structure 
have positive impact on the constructive process due to the pos-
sibility of utilize pre-fabricated components reducing the time labor 
and construction cost as well as the construction waste. These 
are examples of composite members: beams, columns, slabs and 
connections. The steel-concrete composite flooring systems are 
composed by composite slab and beams and depending where de 
slab is rest on the beams the system can be conventional or slim. 
The conventional flooring system consists of a composite slab sit-
ting on the top flange of the beam connecting through the deck by 
the use of welded shear studs connections. The overall depth of 
the composite flooring is the sum of the steel profile and composite 
slab heights (Figure 1a). On the other hand, in the composite slim 
floor systems the concrete slab sits on the bottom flange of the 
steel profile reducing the overall depth of the slab-beam system 
(Figure 1b). Reduction of the overall depth of the composite floor 
and increase of the local buckling resistance of the steel profile are 
reached when the position of the slab is changed in relation to the 
steel profile. The resulting system can achieves spans ranging 5 to 
9 m [1] with high fire resistance [2]. Despite the structural benefits 
very interesting of the composite slim floor systems, have been a 
few studies about this type of flooring, especially concerning tests. 
 In this context, Lawson et al. [3] conducted a serious of tests on par-
tially encased composite beams and present analytical models to 
predict the bending moment resistance and the steel-concrete shear 
bond strength. The procedure proposed by Lawson et al. [3] taken 
into account two stages: the construction stage in which the steel pro-
file supports the weight of the concrete slab and other construction 

loads and the composite beam that occurs after the concrete cured 
and the composite section is formed by the steel profile and the con-
crete slab. Ramos [4] developed a numerical model and this model 
was verified by the experimental results of Lawson et al. [3] to validate 
the numerical approach. A parametric study was carried out to inves-
tigate the influence of concrete strength, the thickness of concrete on 
the steel profile and the reinforcement ratio. The results showed little 
difference of the moment capacity due to the increase on the concrete 
strength of slab. On the other hand, it was recorded a direct relation 
between the depth of concrete on the steel beam and the moment 
capacity. Regarding to the reinforcement ratio, higher ratios reduce 
the cracking especially on the application region [4]. 
Headed shear studs welded on the top flange connect the concrete 
slabs to the steel beam to form the conventional composite beams. 
The overall depth of the composite slim floor is increased if headed 
shear studs are welded on the top flange. Therefore, in this type 
of composite floor is necessary to investigate other positions for 
the shear connectors. An experimental study [5] investigated in-
novative positions for the headed shear studs in partially encased 
composite beams. Three composite beams were tested and the 
headed studs were welded in two positions: vertically on the bot-
tom flange and horizontally on the faces of the web. Also was test-
ed a reference specimen without headed studs [5]. Comparing with 
the reference specimen, the most remarkable position seems to be 
the headed studs vertically welded on the bottom flange because 
in this case it was recorded higher bending moment capacity and 
lower concrete-steel [5]. Wang et al. [6] also investigated the influ-
ence of the reinforcement ratio and conducted a series of tests. 
The variation on the reinforcement ratio had little influence on the 
flexural stiffness but when the ratio was increased, it was observed 
higher bending moment capacity.
Many manufactured and prefabricated members form the com-
posite slim floor systems and due this, there is no monolithic con-
nections as in the reinforced concrete structures.  For this reason, 
the connection can be designed taking into account aspects as 
the performance and the moment capacity necessaries to the  
adequate global and local behavior of the structure. 
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Figure 1
Configuration of composite floor
Font: Authors

(a) Conventional composite floor (b) Slim floor system
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The strength, ductility and stiffness of the steel connections can 
be significantly improved by composite action i.e., considering the 
contribution of the concrete slab in the moments transfer. There-
fore, in a composite connection the reinforcing bars of the concrete 
slab contribute to the moment transfer. Previous study have shown 
even beam-to-column pinned connections possess some degree 
moment capacity and rotational stiffness. This occurs because 
the reinforcing bars of concrete slab offer already continuity and 
contribute to increase the strength and stiffness of ordinary steel 
frames even the [7].  
The current version of the Brazilian Standard Code [8] introduces 
a series of recommendations to evaluate the moment resistance, 
the rotation capacity and the stiffness of composite beam-column 
connection. However, the specific details of connections included in 
the standard code are: flush endplate joint, seating cleat with double 
web cleats joint and seating cleat joint. For all these specific connec-
tion details, it were considered steel columns and composite slab 
or reinforced concrete slab but for both, the slab rests on the top 
flange of the steel beam (conventional floor, Figure 1a). Therefore, 
there are not composite beam-column connections considering the 
concrete-filled steel tube column and the slim floor system and the 
present study contributes to the decrease this lack of knowledge. 

The current information about the composite connections in steel-
concrete conventional flooring can be adapted for slim floor sys-
tems, provided that it have been considered the influence of the 
connected members and the steel-concrete interaction on the 
nodal zone [1]. 
About the connections involving the composite slim floor, an exper-
imental study evaluate the influence of parameters as column type 
(steel profile or square concrete-filled steel tube column), reinforc-
ing ratio of slab (0.2 and 0.5%) and connection type (T or cruciform 
connection) on the connection behavior of partial endplate joint [1]. 
Afterwards a study showed that contribution the of the slab leads to 
increase of the stiffness and moment capacity of the beam-to-col-
umn [9]. Malaska [9] investigated the influence of reinforcement ra-
tio of the slab, shear-to-moment ratio and concrete strength on the 
beam-column composite connection of the slim floor system.  The 
beam-to-column connection was a shear flat slotted through the 
wall of the tube column section and bolted to the steel beam web 
by four bolts in two rows. A concrete-filled rectangular hollow steel 
section was used as column. The slim floor beam was an asym-
metric built-in steel beam section partially encased in the slab. The 
slab consists of in situ concrete and a profiled metal decking sup-
ported on the lower flange of asymmetric steel beam. The com-

Figure 2
Set up of specimen tested by De Nardin & El Debs [10]
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posite behavior was provides by transverse steel bars welded on 
the top flange of the steel beam for resisting the vertical separation 
and the shear slip between the steel beam and the concrete slab. 
These steel bars act as shear connectors and provide the steel-
concrete interaction in the slim floor beam. The results showed the 
concrete strength and the shear-to-moment ratio have no effect on 
the joint moment-rotation. Considering the values of moment re-
sistance and initial stiffness the tested composite connection was 
classified as rigid connection and partial resistance [9]. 

A very important Brazilian study evaluated the composite connec-
tion between the composite slim floor and the concrete filled steel 
tube column [10]. The column was connected to the asymmetric 
slim floor composite beam using a shear flat plate and three bolts. 
The composite action was provided by headed studs welded on 
the lower surface of the top flange of the asymmetric steel beams.  
Details of the specimen geometry and the main results used to 
validate the numerical modelling are given in the item 2. The tested 
composite connection presented nonlinear behavior since the first 

Figure 3
Details of asymmetric slim floor composite beams and composite column [10]. Dimensions: mm
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stages of loading, especially after the concrete cracking of the slab 
was started [10]. The presence of the concrete slab significantly 
changed the response of the connection improving the force trans-
fer between the composite floor and the column [10].
Although the composite structures have been extensively used in 
engineering practice, there are a few details of composite connec-
tion included in the national and international standard procedures. 
Another very important point is the beam-to-column connection de-
tails not include the composite columns. The study of the beam-to-
column behavior considering composite slim floors are very rare in 
both Brazil and other countries. 
The summary presented here gives an overview of the lack of 
studies about composite connections involving composite columns 

and asymmetric slim floor composite beams. Furthermore, the 
few found studies are about the behavior of the asymmetric slim 
floor composite beams. Therefore, the present study contributes 
to increase the knowledge about composite connections in which 
a concrete filled steel tube column is connected to the composite 
floor by shear steel plate. The main aim is the development of a 
Finite-Element (FE) numerical approach to predict the compos-
ite connection behavior between the slim composite floor and a 
square composite column. The development and validation of the 
numerical model is an important step in order to future parametri-
cal studies to increase the results found in the literature. A brief 
description of the reference test used in the numerical simulation is 
given in the follow item.

Figure 4
Reinforcement detailing in the reference experimental model. De Nardin and El Debs [10]
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2. Reference experimental result

A very important part of a numerical modelling is to validate and 
calibrate a numerical procedure to represents a real problem. For 
this purpose, some experimental results of De Nardin and El Debs 
[10] were used to verify the degree of accuracy of the numerical 
models. The tested composite connection was composed by two 
asymmetric slim floor composite beams, a composite column, and 
composite slab with profiled steel decking. The steelwork connec-
tion consists of a shear flat slotted through the wall of the hollow 
column section and bolted to the steel beam web using a single 
row of three bolts (Figure 2). This shear flat plate was not welded 
to the composite column. The composite column is a square steel 
tube column filled with C70 concrete (Figure 3a). The height of the 
column section is 200 mm and the thickness is 6.3 mm. 
The composite beams were made of welded asymmetric slim floor 
beam using A-36 steel (Figure 3b). The quantity and distribution of 
the headed studs were determined by a specific study [5]. Profiled 
steel decking Polydeck 59S with 59 mm height were used in the 
composite slab. These f profiled steel decking were rested on the 
bottom flange of the I-profile of the composite beam and kept in 
its position by using small points of weld. The negative reinforc-
ing bars are the responsible for the beam-to-column composite 
connection. In the present research, the negative reinforcement 
comprised four φ16 mm and fourteen φ12.5 mm rebars, disposed 
longitudinally by both sides of the composite column. In the trans-
verse direction, φ5 mm rebars were disposed by both column sides 
as negative reinforcement in the direction orthogonal to the beams 
[10] (Figure 4). The shear flat plate details are given in Figure 3d. 
The slim floor was connected to the composite column by 16 mm 
ASTM-A325 bolts disposed in a single row (Figure 2). The steel 
plate was made of ASTM-A325. Table 1 shows the average values 
of the main mechanical properties of the materials. 
Regarding the experimental program, concentrated loads were ap-
plied to the beams ends and to the composite column. The load 
on the column was kept with a constant value of 600 kN during 

the test (Figure 5). The load applied on the beams ends until the 
connection ultimate load capacity was reached were controlled us-
ing displacement control. The values of composite beam displace-
ments (1V to 6V, Figure 5) and connection rotation were used to 
validate the numerical model. The rotation was calculated from the 
displacement measured in the nodal region (1H to 4H, Figure 5).

3. Numerical model

The numerical model was developed using the finite element 
program ABAQUS [11], version 2017. The finite elements pre-
sented in Table 2 were used to model each of the components 
of the reference real scale model (item 2). C3D8R finite element 
was chosen due to its capacity of performing good results with 
smaller computational costs and also avoiding the increase of the 
strength capacity, shear locking effect, that is a fact outlined by 
different authors [12-15].
The present research made use of more than one finite element 
when modelling the thickness of bent elements, in order to com-
pensate excessive strain (hourglassing effect), as it was made in 
Rocha [14]. The headed studs were modelled using beam elements 
type B31. Such elements represent the reinforcement satisfactorily 
as far as its behavior are similar to the rebars, resisting mostly to 

Table 1
Material mechanical properties, MPa

Column Slab Beam Bolt Plate
Steel Concrete Steel Concrete Flange Web – –

fy  =  253 fc = 69 fy = 593 fc = 30.1 fy = 305 fy = 297 fy = 702 fy = 287
– ft = 3.5 εy = 2.58‰ ft = 2.1 fu = 420 fu = 410 fu = 911 fu = 399
– Ec = 38090 – Ec = 28220 – – – –
– – – εc = 1.80‰ – – – –

Figure 5
Points of displacement measurements [10]

Table 2
Finite elements used in the numerical model

Finite element Description Application

C3D8R Linear solid element I-shaped section, steel flat plate, bolts, concrete 
slab and concrete core of composite column

B31 Beam element, allows axial strains, curvature 
variation and torsion Headed studs connectors

T3D2 Bar element – axial strains Reinforcing bars of the composite slab and 
composite connection
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Figure 6
Constitutive models for steel elements
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axial forces. The influence of the type of finite element or the mesh 
density on the numerical model answer were no evaluated during 
the modelling process. The main parameters influencing the com-
posite connection global response are presented subsequently.

3.1 Constitutive models

Different concrete and steel constitutive models were evaluated 
in order to examine the influence of material constitutive models 
when representing an experimental test. In order to simulate the 
steel plate and steel section behavior (mono-symmetrical I-shaped 
tubular section), the models which Axial Stress vs Strain relation-
ship are shown in Figure 6 were analyzed: Sherbourne & Bahaari 
[16] model (Figure 6a), Maggi [17] model (Figure 6b) and perfectly 
elastoplastic model (Figure 6c). The behavior of shear connec-
tors and bolts was simulated using Sherbourne & Bahaari [16] 
and Maggi [17] models, besides the perfectly elastoplastic model 
shown in Figures 6d, 6e and 6c, respectively.   
For the reinforcing bars, the perfectly elastoplastic behavior was 
adopted considering the values of εy and fy given in Table 1 and 
the ultimate strain (εu) of 10‰. The modulus of elasticity was 200 
GPa for all steel components. Moreover, nominal stress and strain 
values were adjusted in accordance with Eurocode 3:2006 [18] in 
order to consider real stresses and strain.

The strength criterion Concrete Damage Plasticity (CDP) was ad-
opted to simulate the concrete behavior. This model is based on 
the Plasticity Theory and Damage Mechanics and it simulates the 
loss of stiffness of concrete after reaching its maximum strength, 
either under tensile or compressive stresses. This damage model 
is defined by parameters as angle of dilation (y), eccentricity (e), 
viscoplasticity (v), proportion of distances between hydrostatic axis 
and tension and compression meridians in the cross section (K), 
ratio between compressive strength in biaxial and uniaxial states 
(fb0/fc0), Stress vs Strain relationships for tension and compression, 
and damages under tension and compression. Physically, the an-
gle of dilation represents the internal friction angle of the concrete 
and its value varies between 36º and 40º.
The eccentricity (e), given by ft/fc relationship, is the length (mea-
sured along the hydrostatic axis) of the segment between the hy-
perbole vertex and the intersection of this hyperbole asymptotes 
[19]. Kirchhof [20] points out that the eccentricity does not have 
a physical meaning, although it can improve the numerical model 
convergence. Therefore, its influence on the numerical model was 
analyzed considering the following values: 0.0697, 0.25 and 0.50.
The viscoplasticity (v) is the parameter that settles the constitutive 
equations, improving the convergence of models with materials 
that can lose stiffness, for example, due to shrinkage. For struc-
tures with concrete, the usual value for v varies between 0 and 

Table 3
Constitutive model for the concrete
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Model Equation

Eurocode 2:2004 [24]

Carreira & Chu [25]

Guo [23]
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0.001; its influence was evaluated considering values of 0.1, 0.01 
and 0.001. The manual of the software ABAQUS [11] recommends 
the adoption of a proportion of distances between the hydrostatic 
axis and the meridians in the cross section equal to K=2/3, and the 
relationship fb0/fc0 equal to 1,16.
In order to analyze the influence of the slab’s concrete constitutive 
model in the numerical model response, there were used three 
constitutive models for tension and compression each, according 
to Table 3. The concrete core was assumed to have a linear elastic 
behavior in all analysis, as it has demonstrated a low level of strain 
during the experimental test.

3.2 Coupling, boundary conditions,  
 mesh and loads

In order to represent the physical model and its interfaces, it is nec-
essary to make use of couplings and boundary conditions. Hence, 
different segments were coupled such as some degree of freedom 
of an element node were jointed to another element’s node. The 
shear connectors were jointed to the beam section using the com-
mand merge, that allows the connection of two pieces resulting in 
a single piece, even if they are described by several materials and 
finite elements.
As no separation was observed between bolts’ heads and plates, 
plates and the infilled column concrete core, bolts’ nuts and beam 
section, and tubular section and infilled concrete core, the tie con-
straint was used between these contact surfaces. The constraint 
between reinforcement and concrete slab was made using embed-
ded region command, that constrained the translation degrees of 
freedom of the reinforcement to the slabs’. The behavior of steel 
and concrete materials was also modeled using embedded region 
command. This modelling method was used by other researchers 
in previous studies [15, 16]. 
Regarding the boundary conditions, in order to model the column 

base, the encastre command was used and the rotations and dis-
placements were restrained in all directions. A vertical symmetry 
plane was considered passing by the center of the concrete in-
filled column (Figure 7a); the command XSYMM was used for this 
purpose. Although a specific study about the mesh density influ-
ence was not carried out, the connection components were split 
until regular and coincident meshes were obtained. The creation 
of meshes was made using the Sweep technique with medial axis 
algorithm (Figure 7b).
Different from the experimental test, forces were applied only to the 
beams ends in the numerical model, at a distance of 1,500 mm of 
the column external face. These forces were incrementally applied 
with initial value of 0.01, minimum of 1.10E-10 and maximum of 
0.1. Even though a compression force of 600 kN was applied to 
the top of the column during the experimental test, experimental 
and numerical results show that this force has no influence in the 
numerical analysis. Hence, this force was eliminated in the final 
numerical model.

3.3 Contact interactions

Considering the contact interactions makes a numerical model 
much more realistic, however it implies in higher computational 
costs. The mechanical behavior of contact interactions is charac-
terized by parameters such as the behavior in normal and tangen-
tial directions, dumping, damage and fracture. Among them, the 
most relevant ones for the present research are the behavior in 
normal and tangential directions to the contact surface. Moreover, 
since the beam-to-column connection specimen has two different 
materials, steel and concrete, both steel-steel and steel-concrete 
interactions are necessary in order to make the model more repre-
sentative of the test.
In the case of steel-steel interaction, the tangential direction was 
represented by the frictionless model, with no friction, aiming that 

Figure 7
Symmetry, constraints and finite element mesh

(a) Constraints and boundary conditions (b) Finite element mesh
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the contact surfaces slip without restrictions. In the normal direc-
tion, the hard model and the augmented Lagrange method of re-
straint application were adopted, with the possibility of separation 
of surfaces when subjected to tension and full stress transmission 
with no penetration when subjected to compression. The steel-
steel interaction was considered between the steel plate and the 
beam web, between bolts and steel plate holes, and between bolts 
and beam web holes. Concerning the steel-concrete interaction, 
the tangential direction was characterized by the penalty friction 
model, with the following variations of coefficient of friction: 0.10, 
0.25, 0.50 and 0.75; the normal direction was defined by the same 
equations of steel-steel interaction.
The steel-concrete interaction was represented in the following 
contacts: between beam and slab, between slab and steel plate, 
between the column section and the slab, between the bolts’ 
heads and the slab, and between the bolts’ nuts and the slab. It is 
worth mentioning that, however some values of coefficient of fric-
tion considered herein does not have any physical meaning, they 
are mathematical artifices used as an attempt to approximate the 
steel-steel and steel-concrete contact representation to the real 
test behavior. Further comments regarding the values of coefficient 
of friction adopted in the present research are discussed in item 
4.2. The obtained results are presented and discussed hereinafter.

4. Results and discussion

The following parameters concerning the numerical model re-
sponse were evaluated: constitutive models, contact interactions 
and parameters of Concrete Damage Plasticity (CDP) model. The 
numerical model validation was made against comparative analy-
sis of Moment vs Rotation responses of the present model and the 
reference experimental model [10]. Hereinafter, the results of each 
parameter evaluated are presented.

4.1	 Influence	of	constitutive	models	considering 
	 perfect	bond

In a first stage, the influence of material constitutive models on the 
numerical response was analyzed. For this purpose, the headed 

studs were removed and no contact interaction was introduced to 
replace it. The condition of perfect bond between components us-
ing the tie constraint tool was consequently imposed.
In order to evaluate the steel constitutive model, the Eurocode 
2:2004 [24] model was adopted for the concrete in compression 
and Silva [21] model was adopted for the tensile concrete, as 
both of them were kept constant. Some parameters of the Con-
crete Damage Plasticity (CDP) model was remained constant at 
this stage: y = 36º, e=0,0697, ν = 0,001, K=2/3 e fb0/fc0= 1,16. The 
influence of steel constitutive models was analyzed considering 
the combinations presented in Table 4 (Models 1 to 3). For all the 
analysis presented, the behavior of the reinforcing bars was repre-
sented using the perfectly elastoplastic constitutive model. A brief 
description of the main parameters related to the constitutive mod-
els is presented in Table 3.
The analysis of the influence of steel constitutive model demon-
strated Moment vs Rotation responses (Table 4, Models 1 to 3) 
with insignificant variation between each other and a behavior with 
higher strength and stiffness capacity than the physical model. 
Even that the results were very similar, the multilinear constitutive 
model of Maggi [17] (Figure 6b), Model 1, was selected from this 
stage to be applied in further simulations. This choice was based 
in the advances presented by the aforementioned model in com-
parison to the others, describing the physical model behavior and 
showing a linear elastic initial path followed by yielding. Details 
about these results can be found in Kochem [27].
The next step comprised the evaluation of the concrete constitutive 
model combining the multilinear model of Maggi [17] for all steel 
components except for the reinforcement (perfectly elastoplas-
tic model). The constitutive model for itself was analyzed with no 
variation in the concrete plasticity parameters. The combinations 
presented in Table 4 (Models 4 to 6) were made in order to choose 
the most adequate constitutive model for the concrete.
Concerning the results, a great influence of the concrete consti-
tutive model was observed in the numerical model response, dif-
ferent than what was observed in case of steel. The adoption of 
Eurocode 2:2004 [24] constitutive model combined with Silva [21] 
– Model 06 – lead to a stiffer behavior in comparison to other com-
binations. Another important aspect: the combination of models of 

Table 4
Constitutive models for steel and concrete considering steel-concrete perfect bond

Model Steel Concrete under compression Concrete under tension
Model 1 Maggi [17]

Eurocode 2:2004 [24] Silva [21]Model 2 Sherbourne & Bahaari [16]
Model 3 Perfectly elastoplastic
Model 4

Maggi [17]
Guo [23] Guo [23]

Model 5 Carreira & Chu [25] Carreira & Chu [22]
Model 6 Eurocode 2:2004 [24] Silva [21]
Model 7 Maggi [17]

Guo [23] Guo [23]Model 8 Sherbourne & Bahaari [16]
Model 9 Perfectly elastoplastic
Model 10

Perfectly elastoplastic
— —

Model 11 — —
Model 12 Eurocode 2:2004 [24] Silva [21]
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Carreira & Chu [25] and Carreira & Chu [22] – Model 05 – showed 
some converging issues and the processing was interrupted with 
approximately 65% of load applied. The graphs corresponding to 
this stage are shown in Kochem [27].
Considering the results obtained and the constitutive model varia-
tions observed for both steel and concrete, a prior selection was 
made for further analysis: Maggi [17] multilinear constitutive model 
for steel elements, perfectly elastoplastic model for the reinforcing 
bars and Guo [23] model for the concrete. Furthermore, perfect 
bond was considered for all aforementioned analysis, by means 
of the tie constraint tool and without headed studs. The numerical 
model presented stiffer behavior than the experimental result. Due 

this, in the new analyses the headed studs were modelled con-
sidering the contact interactions between the components, aiming 
better representation. 

4.2 Numerical model with contact 
 interactions considerations

The contact interactions were considered, as described in item 
3.3, adopting a steel to concrete coefficient of friction equal to 0.50 
– value adopted by Amadio, Bedon & Fasan [15] when simulat-
ing composite connections. The shear connectors modelling was 
made using B31 finite elements, according to item 3, and the be-
havior of materials was represented by constraining shear connec-
tors to the slab (item 3.2).
The shear connectors modelling and the consideration of contact in-
teractions resulted good agreement between numerical and experi-
mental models (Figure 8). However, the numerical model showed con-
verging issues and the analysis was interrupted for bending moment 
values much slower than the ultimate experimental bending moment 
(Figure 8). The global response showed good agreement against the 
experimental results, indicating the need for small adjustments in or-
der to improve the numerical model convergence (Figure 8).
The influence of the coefficient of friction was evaluated in order 
to improve the model convergence, considering the values: 0.10, 
0.25 and 0.75, besides the value of 0.50 already analyzed. The val-
ue of 0.25 was adopted by other authors [13, 28] when simulating 
composite connections. The choice of 0.75 was made considering 
it was close to the steel to concrete coefficient of friction adopted 
by McCormick et al. [29], although it seems to be a high value. 
The obtained results indicate it is not a parameter of great influ-
ence in the numerical model response (Figure 9). Besides its small 
influence, the response with best agreement to the experimental 
one was achieved when using a coefficient of friction of 0.10. The 
slightly stiffer result was obtained using the value 0.75. Therefore, 
the steel to concrete coefficient of friction was adopted as 0.10 for 
further analysis.    

4.3	 Influence	of	concrete	damage	
 plasticity parameters

Considering that the numerical model now shows good agreement 
to the experimental one, some parameters of concrete damage 
model were analyzed in order to achieve responses even closer 
to the experimental test. It is important to mention that the cur-
rent numerical model includes shear connectors constrained to the 
concrete slab using the embedded region command. The steel ele-
ments behavior is represented by Maggi [17] multilinear model, the 
reinforcement is modeled according to the perfectly elastoplastic 
model, the concrete is modeled according to the model of Guo [23] 
and the steel to concrete interactions are modeled with 0.10 coef-
ficient of friction.
Some authors relate convergence issues to the limitation of the 
concrete damage plasticity model when associated to finite ele-
ments type C3D8R [20]. Modifying the parameters of concrete 
plasticity is an alternative to reach better convergence. Hence, two 
new simulations were carried out varying the following parameters: 
eccentricity (e), viscoplasticity (u) and angle of dilation (y).

Figure 8
Comparison of numerical vs. experimental 
results considering contact interactions

Figure 9
Influence of steel-concrete friction coefficient
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Among these parameters, the eccentricity (e) obtained from the 
ratio ft ⁄ fc  does not have any physical meaning, even though its 
variation consists in a numerical artifice used to adjust concrete 
damage plasticity model limitations [20]. This option was evalu-
ated considering the following eccentricity values: 0.0697, 0.25 
and 0.50 [20]. Insignificant influence of eccentricity in the model’s 
behavior was observed, either for its convergence or for its global 
response (Figure 10). Therefore, the default value 0.0697 was cho-
sen to the kept for the eccentricity.
Another alternative evaluated to overcome these convergence 
issues was to make the viscoplastic constitutive equations regu-
larization. It makes the tangential stiffness of the material to be 
positive for sufficiently small increments. The software adopts the 

viscoplasticity value as zero as default so that no viscoplastic set-
tling is made. However, this default value lead to serious conver-
gence issues and the analysis was interrupted during the primary 
load increments.
Aiming to improve the analysis convergence, the following vis-
coplasticity values were evaluated: 0.10, 0.01 and 0.001. Differ-
ently from the eccentricity, viscoplasticity showed great influence 
in the convergence and global behavior of the composite con-
nection (Figure 11). At the same time, there was a considerable 
stiffness increment that deviated the numerical and experimental 
responses (Figure 11). Based on this behavior, the viscoplastic-
ity was kept equal to 0.001 – value that was already used in the 
previous studies.
The dilation angle of the concrete damage plasticity model was 
also evaluated in the present research in order to reach better con-
vergence results. It was taken as 36°, 37°, 38°, 39° e 40° (Figure 
12). As the dilation angles was increased the numerical model re-
sponse showed a slightly stiffer response. Due this, the angle of 
dilation was kept equal to 36º.

4.4	 Influence	of	the	constitutive	model	associated
 to the contact interactions

Since the analysis presented so far in this research did not lead to 
significant convergence improvement, a new analysis was carried 
out associating the constitutive models to the contact interactions. 
In the additional analysis, the constitutive models presented in item 
3.1 and the contact interaction – taking the steel to concrete coeffi-
cient of friction equal to 0.01 as indicated in item 4.2 – were consid-
ered. The first attempt in order to improve convergence consisted 
in modifying the constitutive model of steel, keeping constant the 
constitutive model of concrete (Table 4, Models 7 to 9). There was 
a significant advance in convergence (Figure 13) especially when 
adopting the perfectly elastoplastic behavior for all of the steel 
components (Model 9).

Figure 10
Influence of the eccentricity parameter (e)

Figure 11
Influence of viscoplasticity parameter (u)

Figure 12
Influence of dilation angle (y)
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Once the perfectly elastic-plastic constitutive model was set for all 
steel components, the next step consisted in analyzing the influence 
of concrete constitutive model in the numerical model, maintaining 
constant the parameters of concrete damage plasticity model. In 
Table 4, the tests using a different concrete constitutive model are 
presented (Models 10 to 12). The combination of Eurocode 2:2004 
[24] and Silva [21] models (Model 12), for concrete in compression 
and tension respectively, resulted in a very stiff behavior with con-
vergence issues for low levels of applied force (Figure 14). Hence, 
because of these results (Figure 14), the Guo [23] model was main-
tained for concrete either in tension or compression.

Because it is in a region of negative bending moment, the connec-
tion behavior has great influence of the concrete behavior when 
subjected to tension. In the constitutive model of Guo [23], the con-
crete behavior under tension is strongly influenced by the param-
eter αt. It occurs as the increase of this parameter turns the Stress 
vs Strain descendent curve segment more concave, reducing the 
connection stiffness. Therefore, aiming to improve the numerical 
model representation, the following αt values were analyzed: 1.38, 
4.0, 6.0 and 8.0. The results (Figure 15) show better numerical 
model response for αt = 0.6. For higher values, convergence is-
sues were found and the analysis was interrupted before the plas-
tification of any connection component (Figure 15). 

4.5 Final numerical model

The numerical model with the best Moment vs Rotation curve 
agreement in comparison to the experimental results has the fol-
lowing characteristics: steel elements with perfectly elastoplastic 
behavior, concrete constitutive model described as the model of 
Guo [23] (under tension and compression) and diverse surface in-
teraction with coefficient of friction equal to 0.1. The simulation was 
interrupted when the numerical model achieved 179.94 kN.m, close 
to the value achieved during the experimental test (163 kN.m). Due 
to its strong non-linear behavior, ABNT NBR 8800:2008 [8] and the 
Eurocode 3:2005 [30] recommend the rotational stiffness to be cal-
culated at 2/3 of maximum bending moment. Hence, taking the ex-
perimental model as reference, the values of the main parameters 
obtained from the curves Moment vs Rotation of experimental and 
numerical models are shown in Table 5.
Since a representative numerical model was defined, it was also 
possible to analyze the reinforcement strain besides the maximum 
values of bending moment and rotational stiffness. In the real scale 
test, the axial strain of negative rebars in the slab was measured 
and recorded using strain gages, so that the experimental strain 
could be compared to the numerical strain. When  comparing it, it 

Figure 13
Influence of steel constitutive model considering 
contact interactions

Figure 14
Influence of concrete constitutive models 
associated to contact interactions

Figure 15
Influence of αt parameter
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is possible to notice that the interruption of the simulation occurred 
for a load level where the reinforcing steel was already showing 
considerable plastic strains, characterizing adequately the failure 
mode observed in the experimental model, namely the yielding of 
negative reinforcement (Figure 16). There is a good agreement be-
tween strains observed in the numerical and experimental models 
considering the analyzed items.
In addition to the strains, it is possible to check the stress distribu-
tion in the numerical model and when analyzing the main stresses 
corresponding to the last load increment, it can be observed that 
the ultimate reinforcement stress reaches 593 MPa in many of the 
reinforcement elements (Figure 17). This stress value is identical 
to the experimental value corresponding to the reinforcement yield-
ing strength. It can also be noticed that the higher stresses occur in 
the longitudinal rebars closer to the column face and that the stress 
level reduces as the distance from the symmetrical axis increases.
The overview of stresses in the concrete slab (Figure 18) allows 
the clear identification of both the tension (upper side of slab) and 
the compression (lower side of slab) regions. In the portion under 
tension, the maximum stresses were around 1.834 MPa when the 
simulation was interrupted, indicating that the stresses concrete 
were near its tensile ultimate stress (Table 1).
Therefore, considering the reinforcement and slab stresses over-
view (Figures 17 and 18), it is possible to note that the numerical 
modelling interruption occurred due to the high level of strain and 
stresses in many rebars, corresponding to the yielding of rebars, 

that is the same failure mode observed in the experimental test 
[10]. The overview of stresses in the concrete and reinforcement 
validate the good representation of numerical results when com-
pared to the experimental ones. Whereas, the stress levels mea-
sured in the steel beam profile (Figure 19a) and in the steel plate 
(Figure 19b) are much smaller than the steel yield strength (Table 
1), indicating that these components were not very demanded. 
This was also observed in the test [10].
Due to good agreement in global and local levels (Figures 15 
and 16) and failure mode good representation, the numerical 
model developed in this research was validated for represent-
ing the experimental behavior [10]. In conclusion, the validated 
numerical model is characterized by steel elements represented 
using perfectly elastoplastic behavior and strength values ac-
cording to Table 1, constitutive model of Guo [23] for the con-
crete and parameters of plasticity according to Table 3, contact 
interactions according item 3.3 and steel-concrete friction coef-
ficient of 0.1. The constraint of reinforcement and concrete slab 
and the materials behavior were represented using embedded 
region command.

Table 5
Values of bending moment, rotation and stiffness of experimental and numerical models

Model
Ultimate 
moment 
(kN.m)

2/3 Ultimate 
moment 
(kN.m)

D
(%)

Rotation 
(mrad)

D
(%)

Stiffness 
(kN.m/mrad)

D
(%)

Experimental 163.00 108.67
+9.4

8.90
+31.5

12.21
-32.3

Numerical 179.94 119.96 12.99 9.23

Figure 16
Moment vs. Reinforcing bars strains behavior

Figure 17
Overview of principal stresses in the reinforcing bars

Figure 18
Overview of principal stresses on the concrete slab 
for the last load increment
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5. Conclusions

Studies about composite slim floor systems are usually addresses 
in the behavior of the partially encased composite beams. Addition-
ally, most of the researches until now are limited to beam-to-column 
composite connections with steel columns and conventional com-
posite beams. Researches on the structural behavior of composite 
connection between concrete filled steel tube columns and compos-
ite beams are very rare and, more rarely, studies about composite 
connections with composite columns and slim floor beams. 
The main aim of the present study was the development of a nu-
merical modelling to represents the Moment vs. Rotation behavior 
of the beam-to-column composite connection with concrete filled 
steel tube column and slim floor composite beams. This is a com-
plicate numerical model due to the number of components, several 
steel-concrete interactions and the non-linearity behavior of the 
materials. The numerical modelling results shown the perfect bond 
was not a good approach to represents the connection behavior 
and it was necessary to introduce several contact interaction. The 
influence of the concrete model was very significant and the first 
results showed that the headed studs have to be represented to 
improve the numerical response. The contact interactions were in-
cluded in the numerical model and the numerical response has a 
good agreement with the experimental results however, there were 
some problems of convergence. These convergence problems 
were solved changing some parameters of the concrete damage 
plasticity and the results showed the insignificant influence of the 
eccentricity and dilatation angle for both convergence and connec-
tion behavior. On the other hand, the convergence was improved 
for high values of viscosity; however, the stiffness of the numerical 
model was higher than the experimental value. Finally, the con-
vergence problem was solved when it was adopted the elastic-
perfectly plastic model for all steel components. The steel-concrete 
composite behavior was better represented by Embedded Region. 
Therefore, a numerical model was validate against experimental 
results and this numerical approach can be used to represents the 
beam-to-column behavior with square concrete filled steel tube 
column and slim composite floor beams. This approach also can 

be used in future parametric analyses considering several materi-
als strengths, reinforcement ratios and geometries of components. 

6. Acknowledgements

The authors are grateful to Fapesp – Fundação de Amparo 
à Pesquisa do Estado de São Paulo – for the financial support 
given to the realization of the experimental test (Fapesp process  
no. 2002/14209-4).

7. References

[1]  BERNUZZI, C.; GADOTTI, F.; ZANDONINI, R. Semi-
continuity in slim floor steel-concrete composite systems. 
In: Proceedings of the 1st European Conference on Steel 
Structures. 1995, Athens, p. 287-294.

[2]  MA, Z.; MAKELAINEN, P. Behaviour of composite slim 
floor structures in fire. Journal of Structural Engineering, 
v. 126, n. 7, 2000; p. 830–837.

[3]  LAWSON, R. M.; MULLETT, D. L.; RACKHAM, J. W. De-
sign of Asymmetric “Slimflor” Beams using Deep Com-
posite Decking. The Steel Construction Institute, Publica-
tion 175, 1997.

[4]  RAMOS, A. L. Análise numérica de pisos mistos aço-con-
creto de pequena altura, São Carlos, 2012, Dissertação 
(Mestrado) - Escola de Engenharia de São Carlos, Uni-
versidade de São Paulo, 138 p.

[5]  DE NARDIN, S.; EL DEBS, A. L. H. C. Study of partially 
encased composite beams with innovative position of 
stud bolts. Journal of Constructional Steel Research, v. 
65, n. 2, 2009; p. 342–350.

[6]  WANG, Y.; LU, Y.; SHI, Y.; ZHANG, R. Loading capacity 
of composite slim frame beams. Journal of Constructional 
Steel Research, v. 65, n. 3, 2009; p. 650–661.

[7]  PUHALI, R.; SMOTLAK, I.; ZANDONINI ,R. Semi-rigid 
composite action: experimental analysis and suitable 
model. Journal of Constructional Steel Research, v. 15, 
1990; p. 121–151.

Figure 19
Final overview of the principal stresses in the beam and steel plate

a b



363IBRACON Structures and Materials Journal • 2020 • vol. 13 • nº 2

  R. F. F. KOCHEM  |  S. de NARDIN

[8]  ASSOCIAÇÃO BRASILEIRA DE NORMAS TÉCNICAS. 
NBR 8800:2008. Projeto de estruturas de aço e de es-
truturas mistas de aço e concreto de edifícios. Rio de Ja-
neiro, 2008.

[9]  MALASKA, M. Behaviour of a semi-continuous beam-column 
connection for composite slim floors, Helsinki, 2000,  Thesis 
(Doctorate) - Helsinki University of Technology, 102 p.

[10]  DE NARDIN, S.; EL DEBS, A. L. H. C. Composite connec-
tions in slim-floor system: An experimental study. Jour-
nal of Constructional Steel Research, v. 68, n. 1, 2012;  
p. 78–88.

[11]  ABAQUS. Software Documentation. Version 6.17 by 
SIMULIA.

[12]  FU, F.; LAM, D.; YE, J. Parametric study of semi-rigid 
composite connection with 3-D finite element approach. 
Engineering Structures, v. 29, 2007; p. 888–898. 

[13]  GIL, B.; GONI, R.; BAYO, E. Experimental and numerical 
validation of a new design for three-dimensional semi-rig-
id composite joints. Engineering Structures, v. 48, 2013; 
p. 55–69. 

[14]  ROCHA, F. M. Pilares  de aço e mistos de aço e concreto 
inseridos em paredes em situação de incêndio, São Car-
los, 2016, Tese (Doutorado) - Escola de Engenharia de 
São Carlos, Universidade de São Paulo, 262 p.

[15]  AMADIO, C.; BEDON, C.; FASAN, M. Numerical assess-
ment of slab-interaction effects on the behaviour of steel-
concrete composite joints. Journal of Constructional Steel 
Research, v. 139, 2017; p. 397– 410.

[16]  SHERBOURNE, A.N.; BAHAARI, M.R. 3D simulation of 
bolted connections to unstiffened columns – I. T-stub con-
nections. Journal of Constructional Steel Research, v. 40, 
1996; p. 169–187.

[17]  MAGGI, Y. I. Análise do comportamento estrutural de 
ligações parafusadas viga-pilar com chapa de topo es-
tendida, Sõ carlos, 2004, Tese (Doutorado) - Escola 
de Engenharia de São Carlos, Universidade de São 
Paulo, 269 p.

[18]  COMITÉ EUROPÉEN DE NORMALISATION. Eurocode 
3: Design of steel structures – Part 1-4: General rules – 
Supplementary rules for stainless steels - EN 1993-1-4, 
Brussels, 2006.

[19]  JANKOWIAK, T.; LODYGOWSKI, T. Identification of pa-
rameters of concrete damage plasticity constitutive mod-
el. Foundations of Civil and Enviromental Engineering, v. 
06, 2005; p. 53–69.

[20]  KIRCHHOF, L. D. Uma contribuição ao estudo de vigas 
mistas aço-concreto simplesmente apoiadas em temper-
atura ambiente e em situação de incêndio, São Carlos, 
2004, Dissertação (Mestrado) - Escola de Engenharia de 
São Carlos, Universidade de São Paulo, 143 p.

[21]  SILVA, H. P. Simulação Numérica do Comportamento de 
Conectores de Cisalhamento Tipo Crestbond, Vicoça, 
2013, Dissertação (Mestrado) - Universidade Federal de 
Viçosa, 109 p.

[22]  CARREIRA, D.J.; CHU, K. H. Stress-strain relationship 
for reinforced concrete in tension. ACI Journal, v. 83, 
1986; p. 21–28. 

[23]  GUO, Z. Principles of reinforced concrete, Oxford: Else-
vier, 1ed, 2013, 590p.

[24]  COMITÉ EUROPÉEN DE NORMALISATION. Eurocode 
2: Design of concrete structures – Part 1-1: General rules 
and rules for buildings – EN 1992-1-1, Brussels, 2004.

[25]  CARREIRA, D.J.; CHU, K. H. Stress-strain relationship 
for plain concrete in compression. ACI Journal, v. 82, 
1985; p. 797–804. 

[26]  ATAEI, A.; BRADFORD, M. A.; VALIPOUR, H. R. Mo-
ment-rotation model for blind-bolted flush end-plate con-
nections in composite frame structures. Journal Structural 
Engineering, v.141, 2015; p. 401–421.

[27]  KOCHEM, R. F. F. Modelagem numérica de piso misto de 
aço e concreto de pequena altura: ênfase à ligação viga-
pilar, São Carlos, 2018, Dissertação (Mestrado) – Univer-
sidade Federal de São Carlos, 106 p.

[28]  GIL, B.; BAYO, E. An alternative design for internal and 
external semi-rigid composite joints. Part II: Finite ele-
mento modelling and analytical study. Engineering Struc-
tures, v. 30, 2008; p. 232–246.

[29]  McCORMICK, J.; NAGAE, T.; IKENAGA, M.; ZHANG, P.; 
KATSUO, M.; NAKASHIMA, M. Investigation of the slid-
ing behavior between steel and mortar for seismic appli-
cations in structures. Earthquake Engineering and Struc-
tural Dynamics, v. 38, 2009; p. 1401–1419.

[30]  COMITÉ EUROPÉEN DE NORMALISATION. Eurocode 
3: Design of structures – Part 1-8: Design of joints – EN 
1993-1-8, Brussels, 2005. 



346 IBRACON Structures and Materials Journal • 2020 • vol. 13 • nº 2

Experimental study on precast beam-column connections with continuity reinforcement for negative 
bending moments  

eficientes foram obtidos a partir de ensaios de ligações com 
vigas em balanço simétricas em relação ao pilar interno.
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Abstract 

Resumo

The slim floor system has been used mainly due to the structural and constructive advantages of it, such as the capacity to overcome large spans 
with the low height of the composite floor system. There is a lack of finite element modelling researches of composite connections between the 
slim floor system and columns, especially with the concrete infilled steel tube columns. This paper presents the numerical approach based on 
the solid modelling, for the simulation of the nonlinear structural behavior of composite connection between partially encased composite beam 
and concrete infilled steel tube column; in this model, the composite beam represents the slim floor. The ABAQUS finite element code was used 
to investigate the behavior of composite connection that consists of a shear steel plate and negative reinforcement of the composite slab. In this 
paper, the authors discusses the procedures to the numerical model construction including finite elements and boundary conditions. Besides, the 
influence of stress-strain relationships for concrete and steel and the parameters that defines each model are presented and discussed, as well as 
the different steel to concrete interface conditions. Based on the results obtained, the effectiveness of the numerical model developed was verified 
against experimental results showing a good agreement response for the Moment vs. Rotation response, as well as the moment resistance of the 
composite connection.

Keywords: slim floor, composite connections, numerical analisys, shear steel plate, beam-to-column connection.

A utilização do sistema de piso misto de pequena altura, de aço e concreto tem-se dado, principalmente, devido às boas características estrutu-
rais e construtivas como a capacidade de vencer vãos consideráveis com baixa altura do sistema laje-viga. Apesar disso, há carência de estudos 
voltados ao comportamento das ligações entre o sistema de piso de pequena altura e os pilares, sobretudo quando o pilar é misto preenchido. 
Diante disto, o presente estudo traz uma metodologia para o desenvolvimento de modelo numérico que represente o comportamento de uma 
ligação mista entre viga mista parcialmente revestida e pilar misto preenchido; a viga mista representa o piso misto de pequena altura. Para 
tanto foi utilizado o pacote computacional ABAQUS. A ligação mista viga-pilar consiste de chapa passante e armadura negativa da laje mista com 
fôrma de aço incorporada. São apresentados os procedimentos para a construção do modelo numérico, desde escolha dos elementos finitos 
e condições de vinculação, incluindo amplo estudo sobre o efeito dos modelos constitutivos dos materiais e dos parâmetros que definem cada 
modelo constitutivo dos componentes da ligação mista bem como das diversas interfaces aço-concreto. O modelo numérico mostrou-se bastante 
robusto e representou de forma satisfatória a resposta Momento vs. Rotação bem como a rigidez inicial e o momento resistente da ligação mista.

Palavras-chave: piso misto de pequena altura, ligações mistas, modelagem numérica, ligação com chapa passante, ligação viga-pilar.
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1. Introduction

The association of steel profile and concrete resulting in steel-
concrete members reduces the local bucking of steel profile and 
increases the properties of concrete specially the brittle failure. 
Therefore, the use of composite members explore the most favor-
able properties of both, concrete and steel under compression and 
tension respectively. Besides the fact that the steel-concrete have 
very good structural properties, the use of this composite structure 
have positive impact on the constructive process due to the pos-
sibility of utilize pre-fabricated components reducing the time labor 
and construction cost as well as the construction waste. These 
are examples of composite members: beams, columns, slabs and 
connections. The steel-concrete composite flooring systems are 
composed by composite slab and beams and depending where de 
slab is rest on the beams the system can be conventional or slim. 
The conventional flooring system consists of a composite slab sit-
ting on the top flange of the beam connecting through the deck by 
the use of welded shear studs connections. The overall depth of 
the composite flooring is the sum of the steel profile and composite 
slab heights (Figure 1a). On the other hand, in the composite slim 
floor systems the concrete slab sits on the bottom flange of the 
steel profile reducing the overall depth of the slab-beam system 
(Figure 1b). Reduction of the overall depth of the composite floor 
and increase of the local buckling resistance of the steel profile are 
reached when the position of the slab is changed in relation to the 
steel profile. The resulting system can achieves spans ranging 5 to 
9 m [1] with high fire resistance [2]. Despite the structural benefits 
very interesting of the composite slim floor systems, have been a 
few studies about this type of flooring, especially concerning tests. 
 In this context, Lawson et al. [3] conducted a serious of tests on par-
tially encased composite beams and present analytical models to 
predict the bending moment resistance and the steel-concrete shear 
bond strength. The procedure proposed by Lawson et al. [3] taken 
into account two stages: the construction stage in which the steel pro-
file supports the weight of the concrete slab and other construction 

loads and the composite beam that occurs after the concrete cured 
and the composite section is formed by the steel profile and the con-
crete slab. Ramos [4] developed a numerical model and this model 
was verified by the experimental results of Lawson et al. [3] to validate 
the numerical approach. A parametric study was carried out to inves-
tigate the influence of concrete strength, the thickness of concrete on 
the steel profile and the reinforcement ratio. The results showed little 
difference of the moment capacity due to the increase on the concrete 
strength of slab. On the other hand, it was recorded a direct relation 
between the depth of concrete on the steel beam and the moment 
capacity. Regarding to the reinforcement ratio, higher ratios reduce 
the cracking especially on the application region [4]. 
Headed shear studs welded on the top flange connect the concrete 
slabs to the steel beam to form the conventional composite beams. 
The overall depth of the composite slim floor is increased if headed 
shear studs are welded on the top flange. Therefore, in this type 
of composite floor is necessary to investigate other positions for 
the shear connectors. An experimental study [5] investigated in-
novative positions for the headed shear studs in partially encased 
composite beams. Three composite beams were tested and the 
headed studs were welded in two positions: vertically on the bot-
tom flange and horizontally on the faces of the web. Also was test-
ed a reference specimen without headed studs [5]. Comparing with 
the reference specimen, the most remarkable position seems to be 
the headed studs vertically welded on the bottom flange because 
in this case it was recorded higher bending moment capacity and 
lower concrete-steel [5]. Wang et al. [6] also investigated the influ-
ence of the reinforcement ratio and conducted a series of tests. 
The variation on the reinforcement ratio had little influence on the 
flexural stiffness but when the ratio was increased, it was observed 
higher bending moment capacity.
Many manufactured and prefabricated members form the com-
posite slim floor systems and due this, there is no monolithic con-
nections as in the reinforced concrete structures.  For this reason, 
the connection can be designed taking into account aspects as 
the performance and the moment capacity necessaries to the  
adequate global and local behavior of the structure. 
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Figure 1
Configuration of composite floor
Font: Authors

(a) Conventional composite floor (b) Slim floor system
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The strength, ductility and stiffness of the steel connections can 
be significantly improved by composite action i.e., considering the 
contribution of the concrete slab in the moments transfer. There-
fore, in a composite connection the reinforcing bars of the concrete 
slab contribute to the moment transfer. Previous study have shown 
even beam-to-column pinned connections possess some degree 
moment capacity and rotational stiffness. This occurs because 
the reinforcing bars of concrete slab offer already continuity and 
contribute to increase the strength and stiffness of ordinary steel 
frames even the [7].  
The current version of the Brazilian Standard Code [8] introduces 
a series of recommendations to evaluate the moment resistance, 
the rotation capacity and the stiffness of composite beam-column 
connection. However, the specific details of connections included in 
the standard code are: flush endplate joint, seating cleat with double 
web cleats joint and seating cleat joint. For all these specific connec-
tion details, it were considered steel columns and composite slab 
or reinforced concrete slab but for both, the slab rests on the top 
flange of the steel beam (conventional floor, Figure 1a). Therefore, 
there are not composite beam-column connections considering the 
concrete-filled steel tube column and the slim floor system and the 
present study contributes to the decrease this lack of knowledge. 

The current information about the composite connections in steel-
concrete conventional flooring can be adapted for slim floor sys-
tems, provided that it have been considered the influence of the 
connected members and the steel-concrete interaction on the 
nodal zone [1]. 
About the connections involving the composite slim floor, an exper-
imental study evaluate the influence of parameters as column type 
(steel profile or square concrete-filled steel tube column), reinforc-
ing ratio of slab (0.2 and 0.5%) and connection type (T or cruciform 
connection) on the connection behavior of partial endplate joint [1]. 
Afterwards a study showed that contribution the of the slab leads to 
increase of the stiffness and moment capacity of the beam-to-col-
umn [9]. Malaska [9] investigated the influence of reinforcement ra-
tio of the slab, shear-to-moment ratio and concrete strength on the 
beam-column composite connection of the slim floor system.  The 
beam-to-column connection was a shear flat slotted through the 
wall of the tube column section and bolted to the steel beam web 
by four bolts in two rows. A concrete-filled rectangular hollow steel 
section was used as column. The slim floor beam was an asym-
metric built-in steel beam section partially encased in the slab. The 
slab consists of in situ concrete and a profiled metal decking sup-
ported on the lower flange of asymmetric steel beam. The com-

Figure 2
Set up of specimen tested by De Nardin & El Debs [10]
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posite behavior was provides by transverse steel bars welded on 
the top flange of the steel beam for resisting the vertical separation 
and the shear slip between the steel beam and the concrete slab. 
These steel bars act as shear connectors and provide the steel-
concrete interaction in the slim floor beam. The results showed the 
concrete strength and the shear-to-moment ratio have no effect on 
the joint moment-rotation. Considering the values of moment re-
sistance and initial stiffness the tested composite connection was 
classified as rigid connection and partial resistance [9]. 

A very important Brazilian study evaluated the composite connec-
tion between the composite slim floor and the concrete filled steel 
tube column [10]. The column was connected to the asymmetric 
slim floor composite beam using a shear flat plate and three bolts. 
The composite action was provided by headed studs welded on 
the lower surface of the top flange of the asymmetric steel beams.  
Details of the specimen geometry and the main results used to 
validate the numerical modelling are given in the item 2. The tested 
composite connection presented nonlinear behavior since the first 

Figure 3
Details of asymmetric slim floor composite beams and composite column [10]. Dimensions: mm
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stages of loading, especially after the concrete cracking of the slab 
was started [10]. The presence of the concrete slab significantly 
changed the response of the connection improving the force trans-
fer between the composite floor and the column [10].
Although the composite structures have been extensively used in 
engineering practice, there are a few details of composite connec-
tion included in the national and international standard procedures. 
Another very important point is the beam-to-column connection de-
tails not include the composite columns. The study of the beam-to-
column behavior considering composite slim floors are very rare in 
both Brazil and other countries. 
The summary presented here gives an overview of the lack of 
studies about composite connections involving composite columns 

and asymmetric slim floor composite beams. Furthermore, the 
few found studies are about the behavior of the asymmetric slim 
floor composite beams. Therefore, the present study contributes 
to increase the knowledge about composite connections in which 
a concrete filled steel tube column is connected to the composite 
floor by shear steel plate. The main aim is the development of a 
Finite-Element (FE) numerical approach to predict the compos-
ite connection behavior between the slim composite floor and a 
square composite column. The development and validation of the 
numerical model is an important step in order to future parametri-
cal studies to increase the results found in the literature. A brief 
description of the reference test used in the numerical simulation is 
given in the follow item.

Figure 4
Reinforcement detailing in the reference experimental model. De Nardin and El Debs [10]
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2. Reference experimental result

A very important part of a numerical modelling is to validate and 
calibrate a numerical procedure to represents a real problem. For 
this purpose, some experimental results of De Nardin and El Debs 
[10] were used to verify the degree of accuracy of the numerical 
models. The tested composite connection was composed by two 
asymmetric slim floor composite beams, a composite column, and 
composite slab with profiled steel decking. The steelwork connec-
tion consists of a shear flat slotted through the wall of the hollow 
column section and bolted to the steel beam web using a single 
row of three bolts (Figure 2). This shear flat plate was not welded 
to the composite column. The composite column is a square steel 
tube column filled with C70 concrete (Figure 3a). The height of the 
column section is 200 mm and the thickness is 6.3 mm. 
The composite beams were made of welded asymmetric slim floor 
beam using A-36 steel (Figure 3b). The quantity and distribution of 
the headed studs were determined by a specific study [5]. Profiled 
steel decking Polydeck 59S with 59 mm height were used in the 
composite slab. These f profiled steel decking were rested on the 
bottom flange of the I-profile of the composite beam and kept in 
its position by using small points of weld. The negative reinforc-
ing bars are the responsible for the beam-to-column composite 
connection. In the present research, the negative reinforcement 
comprised four φ16 mm and fourteen φ12.5 mm rebars, disposed 
longitudinally by both sides of the composite column. In the trans-
verse direction, φ5 mm rebars were disposed by both column sides 
as negative reinforcement in the direction orthogonal to the beams 
[10] (Figure 4). The shear flat plate details are given in Figure 3d. 
The slim floor was connected to the composite column by 16 mm 
ASTM-A325 bolts disposed in a single row (Figure 2). The steel 
plate was made of ASTM-A325. Table 1 shows the average values 
of the main mechanical properties of the materials. 
Regarding the experimental program, concentrated loads were ap-
plied to the beams ends and to the composite column. The load 
on the column was kept with a constant value of 600 kN during 

the test (Figure 5). The load applied on the beams ends until the 
connection ultimate load capacity was reached were controlled us-
ing displacement control. The values of composite beam displace-
ments (1V to 6V, Figure 5) and connection rotation were used to 
validate the numerical model. The rotation was calculated from the 
displacement measured in the nodal region (1H to 4H, Figure 5).

3. Numerical model

The numerical model was developed using the finite element 
program ABAQUS [11], version 2017. The finite elements pre-
sented in Table 2 were used to model each of the components 
of the reference real scale model (item 2). C3D8R finite element 
was chosen due to its capacity of performing good results with 
smaller computational costs and also avoiding the increase of the 
strength capacity, shear locking effect, that is a fact outlined by 
different authors [12-15].
The present research made use of more than one finite element 
when modelling the thickness of bent elements, in order to com-
pensate excessive strain (hourglassing effect), as it was made in 
Rocha [14]. The headed studs were modelled using beam elements 
type B31. Such elements represent the reinforcement satisfactorily 
as far as its behavior are similar to the rebars, resisting mostly to 

Table 1
Material mechanical properties, MPa

Column Slab Beam Bolt Plate
Steel Concrete Steel Concrete Flange Web – –

fy  =  253 fc = 69 fy = 593 fc = 30.1 fy = 305 fy = 297 fy = 702 fy = 287
– ft = 3.5 εy = 2.58‰ ft = 2.1 fu = 420 fu = 410 fu = 911 fu = 399
– Ec = 38090 – Ec = 28220 – – – –
– – – εc = 1.80‰ – – – –

Figure 5
Points of displacement measurements [10]

Table 2
Finite elements used in the numerical model

Finite element Description Application

C3D8R Linear solid element I-shaped section, steel flat plate, bolts, concrete 
slab and concrete core of composite column

B31 Beam element, allows axial strains, curvature 
variation and torsion Headed studs connectors

T3D2 Bar element – axial strains Reinforcing bars of the composite slab and 
composite connection
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Figure 6
Constitutive models for steel elements
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axial forces. The influence of the type of finite element or the mesh 
density on the numerical model answer were no evaluated during 
the modelling process. The main parameters influencing the com-
posite connection global response are presented subsequently.

3.1 Constitutive models

Different concrete and steel constitutive models were evaluated 
in order to examine the influence of material constitutive models 
when representing an experimental test. In order to simulate the 
steel plate and steel section behavior (mono-symmetrical I-shaped 
tubular section), the models which Axial Stress vs Strain relation-
ship are shown in Figure 6 were analyzed: Sherbourne & Bahaari 
[16] model (Figure 6a), Maggi [17] model (Figure 6b) and perfectly 
elastoplastic model (Figure 6c). The behavior of shear connec-
tors and bolts was simulated using Sherbourne & Bahaari [16] 
and Maggi [17] models, besides the perfectly elastoplastic model 
shown in Figures 6d, 6e and 6c, respectively.   
For the reinforcing bars, the perfectly elastoplastic behavior was 
adopted considering the values of εy and fy given in Table 1 and 
the ultimate strain (εu) of 10‰. The modulus of elasticity was 200 
GPa for all steel components. Moreover, nominal stress and strain 
values were adjusted in accordance with Eurocode 3:2006 [18] in 
order to consider real stresses and strain.

The strength criterion Concrete Damage Plasticity (CDP) was ad-
opted to simulate the concrete behavior. This model is based on 
the Plasticity Theory and Damage Mechanics and it simulates the 
loss of stiffness of concrete after reaching its maximum strength, 
either under tensile or compressive stresses. This damage model 
is defined by parameters as angle of dilation (y), eccentricity (e), 
viscoplasticity (v), proportion of distances between hydrostatic axis 
and tension and compression meridians in the cross section (K), 
ratio between compressive strength in biaxial and uniaxial states 
(fb0/fc0), Stress vs Strain relationships for tension and compression, 
and damages under tension and compression. Physically, the an-
gle of dilation represents the internal friction angle of the concrete 
and its value varies between 36º and 40º.
The eccentricity (e), given by ft/fc relationship, is the length (mea-
sured along the hydrostatic axis) of the segment between the hy-
perbole vertex and the intersection of this hyperbole asymptotes 
[19]. Kirchhof [20] points out that the eccentricity does not have 
a physical meaning, although it can improve the numerical model 
convergence. Therefore, its influence on the numerical model was 
analyzed considering the following values: 0.0697, 0.25 and 0.50.
The viscoplasticity (v) is the parameter that settles the constitutive 
equations, improving the convergence of models with materials 
that can lose stiffness, for example, due to shrinkage. For struc-
tures with concrete, the usual value for v varies between 0 and 

Table 3
Constitutive model for the concrete

Te
n

si
o

n

Model Equation

Silva [21]

σ (MPa) u (mm)
0,00
0,05
0,15
0,50

Carreira & Chu [22]

Guo [23]

C
o

m
p

re
ss

io
n

Model Equation

Eurocode 2:2004 [24]

Carreira & Chu [25]

Guo [23]
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0.001; its influence was evaluated considering values of 0.1, 0.01 
and 0.001. The manual of the software ABAQUS [11] recommends 
the adoption of a proportion of distances between the hydrostatic 
axis and the meridians in the cross section equal to K=2/3, and the 
relationship fb0/fc0 equal to 1,16.
In order to analyze the influence of the slab’s concrete constitutive 
model in the numerical model response, there were used three 
constitutive models for tension and compression each, according 
to Table 3. The concrete core was assumed to have a linear elastic 
behavior in all analysis, as it has demonstrated a low level of strain 
during the experimental test.

3.2 Coupling, boundary conditions,  
 mesh and loads

In order to represent the physical model and its interfaces, it is nec-
essary to make use of couplings and boundary conditions. Hence, 
different segments were coupled such as some degree of freedom 
of an element node were jointed to another element’s node. The 
shear connectors were jointed to the beam section using the com-
mand merge, that allows the connection of two pieces resulting in 
a single piece, even if they are described by several materials and 
finite elements.
As no separation was observed between bolts’ heads and plates, 
plates and the infilled column concrete core, bolts’ nuts and beam 
section, and tubular section and infilled concrete core, the tie con-
straint was used between these contact surfaces. The constraint 
between reinforcement and concrete slab was made using embed-
ded region command, that constrained the translation degrees of 
freedom of the reinforcement to the slabs’. The behavior of steel 
and concrete materials was also modeled using embedded region 
command. This modelling method was used by other researchers 
in previous studies [15, 16]. 
Regarding the boundary conditions, in order to model the column 

base, the encastre command was used and the rotations and dis-
placements were restrained in all directions. A vertical symmetry 
plane was considered passing by the center of the concrete in-
filled column (Figure 7a); the command XSYMM was used for this 
purpose. Although a specific study about the mesh density influ-
ence was not carried out, the connection components were split 
until regular and coincident meshes were obtained. The creation 
of meshes was made using the Sweep technique with medial axis 
algorithm (Figure 7b).
Different from the experimental test, forces were applied only to the 
beams ends in the numerical model, at a distance of 1,500 mm of 
the column external face. These forces were incrementally applied 
with initial value of 0.01, minimum of 1.10E-10 and maximum of 
0.1. Even though a compression force of 600 kN was applied to 
the top of the column during the experimental test, experimental 
and numerical results show that this force has no influence in the 
numerical analysis. Hence, this force was eliminated in the final 
numerical model.

3.3 Contact interactions

Considering the contact interactions makes a numerical model 
much more realistic, however it implies in higher computational 
costs. The mechanical behavior of contact interactions is charac-
terized by parameters such as the behavior in normal and tangen-
tial directions, dumping, damage and fracture. Among them, the 
most relevant ones for the present research are the behavior in 
normal and tangential directions to the contact surface. Moreover, 
since the beam-to-column connection specimen has two different 
materials, steel and concrete, both steel-steel and steel-concrete 
interactions are necessary in order to make the model more repre-
sentative of the test.
In the case of steel-steel interaction, the tangential direction was 
represented by the frictionless model, with no friction, aiming that 

Figure 7
Symmetry, constraints and finite element mesh

(a) Constraints and boundary conditions (b) Finite element mesh
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the contact surfaces slip without restrictions. In the normal direc-
tion, the hard model and the augmented Lagrange method of re-
straint application were adopted, with the possibility of separation 
of surfaces when subjected to tension and full stress transmission 
with no penetration when subjected to compression. The steel-
steel interaction was considered between the steel plate and the 
beam web, between bolts and steel plate holes, and between bolts 
and beam web holes. Concerning the steel-concrete interaction, 
the tangential direction was characterized by the penalty friction 
model, with the following variations of coefficient of friction: 0.10, 
0.25, 0.50 and 0.75; the normal direction was defined by the same 
equations of steel-steel interaction.
The steel-concrete interaction was represented in the following 
contacts: between beam and slab, between slab and steel plate, 
between the column section and the slab, between the bolts’ 
heads and the slab, and between the bolts’ nuts and the slab. It is 
worth mentioning that, however some values of coefficient of fric-
tion considered herein does not have any physical meaning, they 
are mathematical artifices used as an attempt to approximate the 
steel-steel and steel-concrete contact representation to the real 
test behavior. Further comments regarding the values of coefficient 
of friction adopted in the present research are discussed in item 
4.2. The obtained results are presented and discussed hereinafter.

4. Results and discussion

The following parameters concerning the numerical model re-
sponse were evaluated: constitutive models, contact interactions 
and parameters of Concrete Damage Plasticity (CDP) model. The 
numerical model validation was made against comparative analy-
sis of Moment vs Rotation responses of the present model and the 
reference experimental model [10]. Hereinafter, the results of each 
parameter evaluated are presented.

4.1	 Influence	of	constitutive	models	considering 
	 perfect	bond

In a first stage, the influence of material constitutive models on the 
numerical response was analyzed. For this purpose, the headed 

studs were removed and no contact interaction was introduced to 
replace it. The condition of perfect bond between components us-
ing the tie constraint tool was consequently imposed.
In order to evaluate the steel constitutive model, the Eurocode 
2:2004 [24] model was adopted for the concrete in compression 
and Silva [21] model was adopted for the tensile concrete, as 
both of them were kept constant. Some parameters of the Con-
crete Damage Plasticity (CDP) model was remained constant at 
this stage: y = 36º, e=0,0697, ν = 0,001, K=2/3 e fb0/fc0= 1,16. The 
influence of steel constitutive models was analyzed considering 
the combinations presented in Table 4 (Models 1 to 3). For all the 
analysis presented, the behavior of the reinforcing bars was repre-
sented using the perfectly elastoplastic constitutive model. A brief 
description of the main parameters related to the constitutive mod-
els is presented in Table 3.
The analysis of the influence of steel constitutive model demon-
strated Moment vs Rotation responses (Table 4, Models 1 to 3) 
with insignificant variation between each other and a behavior with 
higher strength and stiffness capacity than the physical model. 
Even that the results were very similar, the multilinear constitutive 
model of Maggi [17] (Figure 6b), Model 1, was selected from this 
stage to be applied in further simulations. This choice was based 
in the advances presented by the aforementioned model in com-
parison to the others, describing the physical model behavior and 
showing a linear elastic initial path followed by yielding. Details 
about these results can be found in Kochem [27].
The next step comprised the evaluation of the concrete constitutive 
model combining the multilinear model of Maggi [17] for all steel 
components except for the reinforcement (perfectly elastoplas-
tic model). The constitutive model for itself was analyzed with no 
variation in the concrete plasticity parameters. The combinations 
presented in Table 4 (Models 4 to 6) were made in order to choose 
the most adequate constitutive model for the concrete.
Concerning the results, a great influence of the concrete consti-
tutive model was observed in the numerical model response, dif-
ferent than what was observed in case of steel. The adoption of 
Eurocode 2:2004 [24] constitutive model combined with Silva [21] 
– Model 06 – lead to a stiffer behavior in comparison to other com-
binations. Another important aspect: the combination of models of 

Table 4
Constitutive models for steel and concrete considering steel-concrete perfect bond

Model Steel Concrete under compression Concrete under tension
Model 1 Maggi [17]

Eurocode 2:2004 [24] Silva [21]Model 2 Sherbourne & Bahaari [16]
Model 3 Perfectly elastoplastic
Model 4

Maggi [17]
Guo [23] Guo [23]

Model 5 Carreira & Chu [25] Carreira & Chu [22]
Model 6 Eurocode 2:2004 [24] Silva [21]
Model 7 Maggi [17]

Guo [23] Guo [23]Model 8 Sherbourne & Bahaari [16]
Model 9 Perfectly elastoplastic
Model 10

Perfectly elastoplastic
— —

Model 11 — —
Model 12 Eurocode 2:2004 [24] Silva [21]
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Carreira & Chu [25] and Carreira & Chu [22] – Model 05 – showed 
some converging issues and the processing was interrupted with 
approximately 65% of load applied. The graphs corresponding to 
this stage are shown in Kochem [27].
Considering the results obtained and the constitutive model varia-
tions observed for both steel and concrete, a prior selection was 
made for further analysis: Maggi [17] multilinear constitutive model 
for steel elements, perfectly elastoplastic model for the reinforcing 
bars and Guo [23] model for the concrete. Furthermore, perfect 
bond was considered for all aforementioned analysis, by means 
of the tie constraint tool and without headed studs. The numerical 
model presented stiffer behavior than the experimental result. Due 

this, in the new analyses the headed studs were modelled con-
sidering the contact interactions between the components, aiming 
better representation. 

4.2 Numerical model with contact 
 interactions considerations

The contact interactions were considered, as described in item 
3.3, adopting a steel to concrete coefficient of friction equal to 0.50 
– value adopted by Amadio, Bedon & Fasan [15] when simulat-
ing composite connections. The shear connectors modelling was 
made using B31 finite elements, according to item 3, and the be-
havior of materials was represented by constraining shear connec-
tors to the slab (item 3.2).
The shear connectors modelling and the consideration of contact in-
teractions resulted good agreement between numerical and experi-
mental models (Figure 8). However, the numerical model showed con-
verging issues and the analysis was interrupted for bending moment 
values much slower than the ultimate experimental bending moment 
(Figure 8). The global response showed good agreement against the 
experimental results, indicating the need for small adjustments in or-
der to improve the numerical model convergence (Figure 8).
The influence of the coefficient of friction was evaluated in order 
to improve the model convergence, considering the values: 0.10, 
0.25 and 0.75, besides the value of 0.50 already analyzed. The val-
ue of 0.25 was adopted by other authors [13, 28] when simulating 
composite connections. The choice of 0.75 was made considering 
it was close to the steel to concrete coefficient of friction adopted 
by McCormick et al. [29], although it seems to be a high value. 
The obtained results indicate it is not a parameter of great influ-
ence in the numerical model response (Figure 9). Besides its small 
influence, the response with best agreement to the experimental 
one was achieved when using a coefficient of friction of 0.10. The 
slightly stiffer result was obtained using the value 0.75. Therefore, 
the steel to concrete coefficient of friction was adopted as 0.10 for 
further analysis.    

4.3	 Influence	of	concrete	damage	
 plasticity parameters

Considering that the numerical model now shows good agreement 
to the experimental one, some parameters of concrete damage 
model were analyzed in order to achieve responses even closer 
to the experimental test. It is important to mention that the cur-
rent numerical model includes shear connectors constrained to the 
concrete slab using the embedded region command. The steel ele-
ments behavior is represented by Maggi [17] multilinear model, the 
reinforcement is modeled according to the perfectly elastoplastic 
model, the concrete is modeled according to the model of Guo [23] 
and the steel to concrete interactions are modeled with 0.10 coef-
ficient of friction.
Some authors relate convergence issues to the limitation of the 
concrete damage plasticity model when associated to finite ele-
ments type C3D8R [20]. Modifying the parameters of concrete 
plasticity is an alternative to reach better convergence. Hence, two 
new simulations were carried out varying the following parameters: 
eccentricity (e), viscoplasticity (u) and angle of dilation (y).

Figure 8
Comparison of numerical vs. experimental 
results considering contact interactions

Figure 9
Influence of steel-concrete friction coefficient
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Among these parameters, the eccentricity (e) obtained from the 
ratio ft ⁄ fc  does not have any physical meaning, even though its 
variation consists in a numerical artifice used to adjust concrete 
damage plasticity model limitations [20]. This option was evalu-
ated considering the following eccentricity values: 0.0697, 0.25 
and 0.50 [20]. Insignificant influence of eccentricity in the model’s 
behavior was observed, either for its convergence or for its global 
response (Figure 10). Therefore, the default value 0.0697 was cho-
sen to the kept for the eccentricity.
Another alternative evaluated to overcome these convergence 
issues was to make the viscoplastic constitutive equations regu-
larization. It makes the tangential stiffness of the material to be 
positive for sufficiently small increments. The software adopts the 

viscoplasticity value as zero as default so that no viscoplastic set-
tling is made. However, this default value lead to serious conver-
gence issues and the analysis was interrupted during the primary 
load increments.
Aiming to improve the analysis convergence, the following vis-
coplasticity values were evaluated: 0.10, 0.01 and 0.001. Differ-
ently from the eccentricity, viscoplasticity showed great influence 
in the convergence and global behavior of the composite con-
nection (Figure 11). At the same time, there was a considerable 
stiffness increment that deviated the numerical and experimental 
responses (Figure 11). Based on this behavior, the viscoplastic-
ity was kept equal to 0.001 – value that was already used in the 
previous studies.
The dilation angle of the concrete damage plasticity model was 
also evaluated in the present research in order to reach better con-
vergence results. It was taken as 36°, 37°, 38°, 39° e 40° (Figure 
12). As the dilation angles was increased the numerical model re-
sponse showed a slightly stiffer response. Due this, the angle of 
dilation was kept equal to 36º.

4.4	 Influence	of	the	constitutive	model	associated
 to the contact interactions

Since the analysis presented so far in this research did not lead to 
significant convergence improvement, a new analysis was carried 
out associating the constitutive models to the contact interactions. 
In the additional analysis, the constitutive models presented in item 
3.1 and the contact interaction – taking the steel to concrete coeffi-
cient of friction equal to 0.01 as indicated in item 4.2 – were consid-
ered. The first attempt in order to improve convergence consisted 
in modifying the constitutive model of steel, keeping constant the 
constitutive model of concrete (Table 4, Models 7 to 9). There was 
a significant advance in convergence (Figure 13) especially when 
adopting the perfectly elastoplastic behavior for all of the steel 
components (Model 9).

Figure 10
Influence of the eccentricity parameter (e)

Figure 11
Influence of viscoplasticity parameter (u)

Figure 12
Influence of dilation angle (y)



360 IBRACON Structures and Materials Journal • 2020 • vol. 13 • nº 2

Numerical model of beam-to-column composite connection between slim floor system and composite column

Once the perfectly elastic-plastic constitutive model was set for all 
steel components, the next step consisted in analyzing the influence 
of concrete constitutive model in the numerical model, maintaining 
constant the parameters of concrete damage plasticity model. In 
Table 4, the tests using a different concrete constitutive model are 
presented (Models 10 to 12). The combination of Eurocode 2:2004 
[24] and Silva [21] models (Model 12), for concrete in compression 
and tension respectively, resulted in a very stiff behavior with con-
vergence issues for low levels of applied force (Figure 14). Hence, 
because of these results (Figure 14), the Guo [23] model was main-
tained for concrete either in tension or compression.

Because it is in a region of negative bending moment, the connec-
tion behavior has great influence of the concrete behavior when 
subjected to tension. In the constitutive model of Guo [23], the con-
crete behavior under tension is strongly influenced by the param-
eter αt. It occurs as the increase of this parameter turns the Stress 
vs Strain descendent curve segment more concave, reducing the 
connection stiffness. Therefore, aiming to improve the numerical 
model representation, the following αt values were analyzed: 1.38, 
4.0, 6.0 and 8.0. The results (Figure 15) show better numerical 
model response for αt = 0.6. For higher values, convergence is-
sues were found and the analysis was interrupted before the plas-
tification of any connection component (Figure 15). 

4.5 Final numerical model

The numerical model with the best Moment vs Rotation curve 
agreement in comparison to the experimental results has the fol-
lowing characteristics: steel elements with perfectly elastoplastic 
behavior, concrete constitutive model described as the model of 
Guo [23] (under tension and compression) and diverse surface in-
teraction with coefficient of friction equal to 0.1. The simulation was 
interrupted when the numerical model achieved 179.94 kN.m, close 
to the value achieved during the experimental test (163 kN.m). Due 
to its strong non-linear behavior, ABNT NBR 8800:2008 [8] and the 
Eurocode 3:2005 [30] recommend the rotational stiffness to be cal-
culated at 2/3 of maximum bending moment. Hence, taking the ex-
perimental model as reference, the values of the main parameters 
obtained from the curves Moment vs Rotation of experimental and 
numerical models are shown in Table 5.
Since a representative numerical model was defined, it was also 
possible to analyze the reinforcement strain besides the maximum 
values of bending moment and rotational stiffness. In the real scale 
test, the axial strain of negative rebars in the slab was measured 
and recorded using strain gages, so that the experimental strain 
could be compared to the numerical strain. When  comparing it, it 

Figure 13
Influence of steel constitutive model considering 
contact interactions

Figure 14
Influence of concrete constitutive models 
associated to contact interactions

Figure 15
Influence of αt parameter
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is possible to notice that the interruption of the simulation occurred 
for a load level where the reinforcing steel was already showing 
considerable plastic strains, characterizing adequately the failure 
mode observed in the experimental model, namely the yielding of 
negative reinforcement (Figure 16). There is a good agreement be-
tween strains observed in the numerical and experimental models 
considering the analyzed items.
In addition to the strains, it is possible to check the stress distribu-
tion in the numerical model and when analyzing the main stresses 
corresponding to the last load increment, it can be observed that 
the ultimate reinforcement stress reaches 593 MPa in many of the 
reinforcement elements (Figure 17). This stress value is identical 
to the experimental value corresponding to the reinforcement yield-
ing strength. It can also be noticed that the higher stresses occur in 
the longitudinal rebars closer to the column face and that the stress 
level reduces as the distance from the symmetrical axis increases.
The overview of stresses in the concrete slab (Figure 18) allows 
the clear identification of both the tension (upper side of slab) and 
the compression (lower side of slab) regions. In the portion under 
tension, the maximum stresses were around 1.834 MPa when the 
simulation was interrupted, indicating that the stresses concrete 
were near its tensile ultimate stress (Table 1).
Therefore, considering the reinforcement and slab stresses over-
view (Figures 17 and 18), it is possible to note that the numerical 
modelling interruption occurred due to the high level of strain and 
stresses in many rebars, corresponding to the yielding of rebars, 

that is the same failure mode observed in the experimental test 
[10]. The overview of stresses in the concrete and reinforcement 
validate the good representation of numerical results when com-
pared to the experimental ones. Whereas, the stress levels mea-
sured in the steel beam profile (Figure 19a) and in the steel plate 
(Figure 19b) are much smaller than the steel yield strength (Table 
1), indicating that these components were not very demanded. 
This was also observed in the test [10].
Due to good agreement in global and local levels (Figures 15 
and 16) and failure mode good representation, the numerical 
model developed in this research was validated for represent-
ing the experimental behavior [10]. In conclusion, the validated 
numerical model is characterized by steel elements represented 
using perfectly elastoplastic behavior and strength values ac-
cording to Table 1, constitutive model of Guo [23] for the con-
crete and parameters of plasticity according to Table 3, contact 
interactions according item 3.3 and steel-concrete friction coef-
ficient of 0.1. The constraint of reinforcement and concrete slab 
and the materials behavior were represented using embedded 
region command.

Table 5
Values of bending moment, rotation and stiffness of experimental and numerical models

Model
Ultimate 
moment 
(kN.m)

2/3 Ultimate 
moment 
(kN.m)

D
(%)

Rotation 
(mrad)

D
(%)

Stiffness 
(kN.m/mrad)

D
(%)

Experimental 163.00 108.67
+9.4

8.90
+31.5

12.21
-32.3

Numerical 179.94 119.96 12.99 9.23

Figure 16
Moment vs. Reinforcing bars strains behavior

Figure 17
Overview of principal stresses in the reinforcing bars

Figure 18
Overview of principal stresses on the concrete slab 
for the last load increment
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5. Conclusions

Studies about composite slim floor systems are usually addresses 
in the behavior of the partially encased composite beams. Addition-
ally, most of the researches until now are limited to beam-to-column 
composite connections with steel columns and conventional com-
posite beams. Researches on the structural behavior of composite 
connection between concrete filled steel tube columns and compos-
ite beams are very rare and, more rarely, studies about composite 
connections with composite columns and slim floor beams. 
The main aim of the present study was the development of a nu-
merical modelling to represents the Moment vs. Rotation behavior 
of the beam-to-column composite connection with concrete filled 
steel tube column and slim floor composite beams. This is a com-
plicate numerical model due to the number of components, several 
steel-concrete interactions and the non-linearity behavior of the 
materials. The numerical modelling results shown the perfect bond 
was not a good approach to represents the connection behavior 
and it was necessary to introduce several contact interaction. The 
influence of the concrete model was very significant and the first 
results showed that the headed studs have to be represented to 
improve the numerical response. The contact interactions were in-
cluded in the numerical model and the numerical response has a 
good agreement with the experimental results however, there were 
some problems of convergence. These convergence problems 
were solved changing some parameters of the concrete damage 
plasticity and the results showed the insignificant influence of the 
eccentricity and dilatation angle for both convergence and connec-
tion behavior. On the other hand, the convergence was improved 
for high values of viscosity; however, the stiffness of the numerical 
model was higher than the experimental value. Finally, the con-
vergence problem was solved when it was adopted the elastic-
perfectly plastic model for all steel components. The steel-concrete 
composite behavior was better represented by Embedded Region. 
Therefore, a numerical model was validate against experimental 
results and this numerical approach can be used to represents the 
beam-to-column behavior with square concrete filled steel tube 
column and slim composite floor beams. This approach also can 

be used in future parametric analyses considering several materi-
als strengths, reinforcement ratios and geometries of components. 
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Abstract 

Resumo

The slim floor system has been used mainly due to the structural and constructive advantages of it, such as the capacity to overcome large spans 
with the low height of the composite floor system. There is a lack of finite element modelling researches of composite connections between the 
slim floor system and columns, especially with the concrete infilled steel tube columns. This paper presents the numerical approach based on 
the solid modelling, for the simulation of the nonlinear structural behavior of composite connection between partially encased composite beam 
and concrete infilled steel tube column; in this model, the composite beam represents the slim floor. The ABAQUS finite element code was used 
to investigate the behavior of composite connection that consists of a shear steel plate and negative reinforcement of the composite slab. In this 
paper, the authors discusses the procedures to the numerical model construction including finite elements and boundary conditions. Besides, the 
influence of stress-strain relationships for concrete and steel and the parameters that defines each model are presented and discussed, as well as 
the different steel to concrete interface conditions. Based on the results obtained, the effectiveness of the numerical model developed was verified 
against experimental results showing a good agreement response for the Moment vs. Rotation response, as well as the moment resistance of the 
composite connection.

Keywords: slim floor, composite connections, numerical analisys, shear steel plate, beam-to-column connection.

A utilização do sistema de piso misto de pequena altura, de aço e concreto tem-se dado, principalmente, devido às boas características estrutu-
rais e construtivas como a capacidade de vencer vãos consideráveis com baixa altura do sistema laje-viga. Apesar disso, há carência de estudos 
voltados ao comportamento das ligações entre o sistema de piso de pequena altura e os pilares, sobretudo quando o pilar é misto preenchido. 
Diante disto, o presente estudo traz uma metodologia para o desenvolvimento de modelo numérico que represente o comportamento de uma 
ligação mista entre viga mista parcialmente revestida e pilar misto preenchido; a viga mista representa o piso misto de pequena altura. Para 
tanto foi utilizado o pacote computacional ABAQUS. A ligação mista viga-pilar consiste de chapa passante e armadura negativa da laje mista com 
fôrma de aço incorporada. São apresentados os procedimentos para a construção do modelo numérico, desde escolha dos elementos finitos 
e condições de vinculação, incluindo amplo estudo sobre o efeito dos modelos constitutivos dos materiais e dos parâmetros que definem cada 
modelo constitutivo dos componentes da ligação mista bem como das diversas interfaces aço-concreto. O modelo numérico mostrou-se bastante 
robusto e representou de forma satisfatória a resposta Momento vs. Rotação bem como a rigidez inicial e o momento resistente da ligação mista.

Palavras-chave: piso misto de pequena altura, ligações mistas, modelagem numérica, ligação com chapa passante, ligação viga-pilar.
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1. Introdução

Ao associar perfil de aço e concreto para compor um mesmo ele-
mento estrutural misto é observada melhora substancial nas ca-
racterísticas de fragilidade e baixa resistência do concreto bem 
como redução das instabilidades locais tão características dos 
perfis de aço devido à pequena espessura das chapas. Assim, 
a combinação de aço e concreto na forma de elementos mistos 
busca arranjar os materiais de forma que o concreto esteja pre-
dominantemente sob compressão enquanto o aço esteja sob tra-
ção. A associação aço-concreto na forma de elementos mistos 
tem impacto positivo também sobre o processo construtivo como 
um todo haja vista que a utilização de elementos estruturais pré-
-fabricados reduz o trabalho executado em canteiro, o tempo de 
execução e a geração de resíduos de construção. São exemplos 
de elementos mistos de aço e concreto, as vigas, os pilares, as 
lajes e as ligações mistas. O conjunto laje-viga, ambos elementos 
mistos, é aqui denominado piso misto e, a depender da posição 
da laje em relação à viga, tem-se o piso misto convencional ou 
de pequena altura. No primeiro caso, a laje é posicionada sobre 
o perfil de aço e a altura total do piso é dada soma das alturas da 
viga e da laje (Figura 1a). Já no piso misto de pequena altura a 
laje é apoiada sobre a mesa inferior do perfil de aço reduzindo a 
altura total do conjunto laje-viga (Figura 1b). Essa mudança de 
posição da laje em relação à viga reduz a altura total do piso misto, 
aumenta a capacidade resistente do perfil de aço quanto às insta-
bilidades locais pois a laje atua como contenção, resultando num 
sistema de piso que pode vencer vãos entre 5 e 9m [1], além de 
apresentar elevada resistência ao fogo [2]. Embora de caracterís-
ticas estruturais bastante interessantes, o piso misto de pequena 
altura tem sido pouco investigado nas últimas décadas, sobretudo 
utilizando a análise experimental. Nesse contexto, resultados de 
um importante conjunto de ensaios de vigas mistas que compõem 
o piso misto de pequena altura foram publicados em 1997. Nesse 
estudo, Lawson et al. [3] utilizaram modelos físicos para determi-
nar o momento fletor resistente, a tensão máxima de aderência 

na interface aço-concreto e a rigidez de vigas mistas parcialmente 
revestidas. Um modelo analítico também foi desenvolvido pelos 
autores considerando duas etapas: a fase construtiva, na qual 
apenas a seção de aço resiste às ações e a fase de utilização em 
que a seção mista resiste às ações. Posteriormente, Ramos [4], a 
partir dos resultados experimentais de Lawson et al. [3], validou 
um modelo numérico com o qual verificou que a resistência do 
concreto tem pouca influência no momento resistente; por outro 
lado, verificou uma relação direta entre a altura da capa de con-
creto e o momento resistente. Quanto à taxa de armadura na capa 
de concreto, os resultados numéricos mostraram que taxas mais 
altas reduzem a fissuração na região de aplicação da carga [4].
Na viga mista convencional, usualmente o comportamento con-
junto aço-concreto é promovido por conectores de cisalhamento 
soldados na mesa superior do perfil de aço. No caso do piso do 
misto de pequena altura, posicionar o conector sobre o perfil de 
aço aumentaria a altura total do sistema de piso misto. Assim, um 
estudo experimental realizado no Brasil avaliou posições alternati-
vas para os conectores de cisalhamento em vigas de pisos mistos 
de pequena altura [5]. Para isso foram ensaiadas três vigas mis-
tas parcialmente revestidas com conectores tipo pino com cabeça 
soldados em duas posições distintas: horizontalmente na alma e 
verticalmente na mesa inferior; um modelo de referência, sem co-
nectores, foi ensaiado com o intuito de avaliar a contribuição dos 
conectores para o comportamento conjunto [5]. Em comparação 
com o modelo de referência, os conectores soldados na mesa in-
ferior resultam em aumento da capacidade resistente à flexão e 
redução do escorregamento relativo aço-concreto [5]. A exemplo 
de Ramos [4], a influência da taxa de armadura da laje também foi 
investigada por Wang et al. [6], porém utilizando modelos físicos. 
Os resultados mostraram pouca influência da variação na taxa de 
armadura sobre a rigidez à flexão da viga mista do piso misto de 
pequena altura [6]. Contudo, sua influência é significativa para a 
capacidade resistente a flexão havendo relação direta entre o au-
mento da taxa de armadura e do momento resistente.
Por se tratar de um sistema em que grande parte dos elemen-
tos são industrializados, o sistema misto de aço e concreto não  
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Figura 1
Configurações do piso misto de aço e concreto
Fonte:  os autores

a) Piso misto convencional b) Piso misto de pequena altura
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apresenta o monolitismo natural das estruturas de concreto ar-
mado moldadas in loco; por isso, a ligação deve ser concebida 
de forma a apresentar o desempenho e a capacidade resistente 
necessários ao comportamento global e local da estrutura. No pro-
jeto de ligações viga-pilar envolvendo elementos mistos é possível 
considerar a contribuição da laje, ou melhor, da armadura negativa 
da laje, na transmissão do momento negativo; esse tipo de ligação 
é denominado ligação mista. Alguns autores destacam que a laje 
promove, naturalmente, certo grau de continuidade estrutural e 
isso resulta em aumento da capacidade resistente e da rigidez da 
ligação, mesmo quando o detalhe de ligação viga-pilar não cons-
titui uma ligação com transferência de momento fletor [7]. A atual 
versão da norma brasileira ABNT NBR 8800  [8] traz um conjunto 
de recomendações para a determinação do momento resistente, 
da rigidez e da capacidade de rotação para ligações mistas deno-
minadas pré-qualificadas. Os detalhes de ligação contemplados 
são: chapa de extremidade de altura total, cantoneira de assento 
e cantoneira de alma e de assento. Para esses detalhes pré-qua-
lificados, o pilar considerado é de aço e a laje pode ser maciça ou 
mista de aço e concreto, mas sempre posicionada sobre o perfil 
(piso convencional, Figura 1a). Portanto, nenhum dos detalhes de 
ligação pré-qualificados contempla o pilar misto ou a viga do piso 

misto de pequena altura. É nessa lacuna de conhecimento que 
o presente estudo se insere pois aborda a modelagem numérica 
de um detalhe de ligação mista envolvendo o pilar preenchido e o 
piso misto de pequena altura.
O conhecimento já existente sobre as ligações em pisos mistos 
convencionais pode ser adaptado ao piso misto de pequena altura, 
mas com as devidas modificações para levar em conta a influên-
cia do comportamento dos elementos conectados, as interações 
entre os elementos na zona nodal e o embutimento da viga na laje 
de concreto [1]. No contexto das ligações envolvendo o piso misto 
de pequena altura, um estudo experimental avaliou a influência 
de parâmetros como o tipo de pilar (pilar de aço de seção I e pilar 
preenchido de seção quadrada), a taxa de armadura da laje (entre 
0,2 e 0,5%) e a disposição da ligação (cruciforme e em “T”) no 
comportamento de ligações com chapa de extremidade parcial [1]. 
Houve influência significativa do tipo de pilar na resposta das liga-
ções em “T”, sendo que a ligação com pilar misto preenchido apre-
sentou melhor desempenho por conta da contribuição do concreto 
para a rigidez do conjunto [1]. Estudo posterior verificou a signi-
ficativa contribuição da laje no comportamento da ligação desta-
cando o aumento da capacidade resistente e da rigidez da ligação 
[9]. Partindo de uma ligação viga-pilar com chapa passante e duas 

Figura 2
Configuração do modelo físico de referência ensaiado por De Nardin e El Debs [10]
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linhas de parafusos conectando a alma da viga de aço à chapa 
passante, foi realizado investigação experimental da influência 
da taxa de armadura da laje, da relação força cortante/momen-
to fletor e da resistência do concreto da laje no comportamento 
da ligação viga-pilar; o estudo considerou piso misto de pequena 
altura formado por perfil I monossimétrico e laje mista com fôrma 
de aço incorporada apoiada sobre a mesa inferior, mais larga, do 
perfil I [9]. Para promover o comportamento conjunto aço-concreto 
foram utilizadas barras de aço transversalmente soldadas na face 

externa da mesa superior do perfil I monossimétrico. Foram ob-
servados altos valores de rigidez rotacional e momento resistente 
e a ligação foi classificada como rígida e de resistência parcial; a 
resistência do concreto e a relação cortante/momento não afeta-
ram, significativamente, a resposta da ligação [9].
Um estudo pioneiro no Brasil avaliou ligações mistas entre piso 
misto de pequena altura e pilar preenchido [10]. A ligação piso-
-pilar se dava por uma chapa passante que atravessava o pilar 
misto e era conectada à alma do perfil monossimétrico de aço por 

Figura 3
Detalhes da viga monossimétrica e do pilar preenchido [10]. Dimensões em mm
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uma única linha de parafusos. O comportamento conjunto entre 
viga e laje mista foi obtido por meio de conectores pino com cabe-
ça soldados na face inferior da mesa superior do perfil I . Maiores 
detalhes sobre a geometria desse modelo são dados no item 2 
pois seus resultados foram utilizados para validar a modelagem 
numérica aqui apresentada. A ligação mista apresentou compor-
tamento não linear desde os primeiros estágios de carregamento, 
principalmente após o início da fissuração do concreto da laje [10]. 
A presença da laje mista mudou significativamente o comporta-
mento da ligação e teve grande contribuição no mecanismo de 
transferência de força entre o piso e o pilar [10].
Apesar do sistema misto ganhar cada vez mais espaço na indús-
tria da construção civil, até o momento, poucos são os detalhes 

de ligações mistas incorporados às normas técnicas nacionais e 
estrangeiras. Outro aspecto importante é que dentre esses escas-
sos detalhes, nenhum considera o pilar misto. E mais, estudos 
voltados ao comportamento das ligações viga-pilar considerando 
pisos mistos de pequena altura são extremamente raros tanto no 
Brasil quanto no exterior. Esse panorama de escassez de estu-
dos voltados para as ligações mistas envolvendo o pilar misto se 
agrava ainda mais quando o sistema de piso é do tipo misto de pe-
quena altura pois, nesse caso, os poucos estudos encontrados na 
literatura se dedicam a explorar o comportamento do piso em si ou 
da viga mista revestida ou parcialmente revestida. Portanto, o pre-
sente estudo colabora para a ampliação do conhecimento sobre 
as ligações mistas cujos pilares são mistos preenchidos e tem por 

Figura 4
Disposição das armaduras no modelo físico de referência. De Nardin e El Debs [10]
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objetivo desenvolver um modelo numérico que reproduza o com-
portamento experimental da ligação viga-pilar envolvendo o piso 
misto de pequena altura e o pilar preenchido de seção quadrada. 
O desenvolvimento e validação de um modelo numérico como o 
aqui proposto é fundamental para estudos futuros, voltados para 
análises paramétricas que permitirão ampliar os resultados e con-
clusões atualmente encontrados na literatura. A seguir é descrito o 
modelo físico utilizado na etapa de validação do modelo numérico.

2. Modelo experimental de referência

A validação do modelo numérico é uma etapa imprescindível à 
utilização da modelagem numérica como ferramenta para estudos 
científicos. No presente estudo foi utilizado o modelo físico de De 
Nardin e El Debs [10] para validar o procedimento de modelagem 
numérica aqui apresentado. O referido modelo físico era compos-
to por dois elementos de viga, um pilar misto preenchido, uma laje 
mista com fôrma de aço incorporada e uma ligação viga-pilar por 
meio de uma chapa passante parafusada na alma do perfil I mo-
nossimétrico da viga por uma única linha de 3 parafusos (Figura 
2). Cabe destacar que o pilar foi preenchido com concreto simples; 
assim sendo, nenhuma armadura na forma de barras foi utilizada 
nesse elemento misto. Quanto à chapa passante, nenhuma fixa-
ção foi feita em relação ao perfil do pilar preenchido. 
O pilar de seção quadrada com 200 mm de lado e perfil com 6,3 
mm de espessura tinha uma abertura central por onde passava a 
chapa passante e foi preenchido com concreto classe C70 (Figura 
3a). As vigas mistas eram formadas por perfil I monossimétrico 
soldado, confeccionado em aço A-36 (Figura 3b); os três furos 
com diâmetro de 16 mm na alma do perfil foram utilizados para 
ligar o mesmo à chapa passante. Os conectores de cisalhamento 
tipo pino com cabeça, com 75 mm de altura pós soldagem e 19 
mm de diâmetro, foram posicionados na mesa superior como mos-
trado na Figura 3b. A posição dos conectores foi determinada em 
estudo específico [5]. Na laje mista foram utilizadas fôrmas de aço 
Polydeck 59S, com altura de 59 mm. Tais fôrmas foram apoiadas 

sobre a mesa inferior do perfil I monossimétrico e mantidas na 
posição por meio de pontos de solda.
A ligação mista se dá pela contribuição da armadura negativa da 
laje. No presente estudo, a armadura longitudinal negativa era 
composta de 4 barras com 16 mm de diâmetro e 14 com diâmetro 
de 12,5 mm, dispostas longitudinalmente em ambos os lados do 
pilar misto. Transversalmente ao eixo dos perfis de aço, barras 
com 5 mm de diâmetro foram distribuídas em ambos os lados do 
pilar para funcionar como armadura negativa na direção ortogonal 
às vigas [10] (Figura 4). Detalhes da chapa passante são mos-
trados na Figura 3d. Parafusos de 16 mm, em aço ASTM A-325, 
dispostos em uma única linha conectam o piso misto ao pilar pre-
enchido (Figura 2). A chapa passante também foi confeccionada 
em aço ASTM A-36. A Tabela 1 apresenta os valores médios das 
principais propriedades mecânicas dos materiais que compõem o 
modelo físico, determinados experimentalmente.
Quanto ao esquema de ensaio, foram aplicadas forças concentra-
das nas extremidades das vigas e no pilar; nesse último foi aplica-
da uma força concentrada de 600 kN mantida constante durante 
todo o ensaio (Figura 5). Nas vigas foram aplicadas forças cres-
centes, controladas por deslocamento, até que se esgotasse a ca-
pacidade de carga da ligação. Para validação do modelo numérico 
foram utilizados os valores de deslocamentos verticais das vigas 

Figura 5
Pontos de leitura dos deslocamentos [10]

Tabela 2
Elementos finitos utilizados

Tabela 1
Propriedades mecânicas dos materiais, em MPa

Elemento finito Descrição Aplicação

C3D8R Elemento sólido linear
Perfil I, chapa passante, parafusos, 

laje de concreto e núcleo de concreto 
do pilar preenchido

B31 Elemento de viga que permite deformações 
axiais, mudança de curvatura e torção Conectores de cisalhamento

T3D2 Elemento de barra – deformações axiais Barras de aço da laje mista e da ligação mista

Pilar Laje Viga Parafuso Chapa
Aço Concreto Aço Concreto Mesa Alma – –

fy  =  253 fc = 69 fy = 593 fc = 30,1 fy = 305 fy = 297 fy = 702 fy = 287
– ft = 3,5 εy = 2,58‰ ft = 2,1 fu = 420 fu = 410 fu = 911 fu = 399
– Ec = 38090 – Ec = 28220 – – – –
– – – εc = 1,80‰ – – – –
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Figura 6
Modelos constitutivos para os componentes de aço
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(1V a 6V, Figura 5) e da rotação da ligação; a rotação foi calculada 
a partir dos deslocamentos horizontais medidos na região nodal 
(1H a 4H, Figura 5). 

3. Modelo numérico

O modelo numérico foi desenvolvido no pacote computacional 
ABAQUS [11], versão 2017, que permite modelar problemas da 
engenharia utilizando elementos finitos. Para discretizar cada um 
dos componentes do modelo físico de referência (item 2) foram 
utilizados os elementos finitos mostrados na Tabela 2. A esco-
lha do elemento finito C3D8R se deu devido à sua capacidade 
de fornecer bons resultados com menor custo computacional e 
evitar o aumento da capacidade resistente, efeito shear locking, 
fato este destacado por diversos autores [12-15]. Como feito por 
Rocha [14], no presente estudo também foi utilizado mais de um 
elemento finito na espessura dos componentes fletidos a fim de 
compensar as deformações excessivas (efeito hourglassing). Por 
ser um elemento linear e esbelto, os conectores de cisalhamento 
foram discretizados com elementos Beam do tipo B31. Quanto à 
armadura da laje foram utilizados elementos Truss do tipo T3D2. 
Este tipo de elemento representa a armadura satisfatoriamente 
por apresentar comportamento semelhante ao das barras de aço, 
ou seja, resistir predominantemente a esforços axiais. Não foi feita 

nenhuma avaliação quanto à influência do tipo de elemento finito 
e nem da densidade da malha na resposta do modelo numérico.
A seguir são apresentados os parâmetros cuja influência na res-
posta global da ligação mista foi avaliada no presente estudo. 

3.1 Modelos constitutivos

A fim de avaliar a influência dos modelos constitutivos dos mate-
riais na representação do comportamento do modelo físico foram 
avaliados diversos modelos tanto para o aço quanto para o con-
creto. Para representar o comportamento do aço dos perfis (I mo-
nossimétrico e seção tubular) e chapa passante foram avaliados 
os modelos cujas relações Tensão axial vs. Deformação axial são 
apresentadas na Figura 6, sendo eles: modelo utilizado por Sher-
bourne e Bahaari [16] (Figura 6a), modelo utilizado por Maggi [17] 
(Figura 6b) e modelo elastoplástico perfeito (Figura 6c). O compor-
tamento dos conectores de cisalhamento e parafusos foi simulado 
utilizando os modelos utilizados por Sherbourne e Bahaari [16] e 
Maggi [17], além do modelo elastoplástico perfeito, mostrados, 
respectivamente em Figura 6d, Figura 6e e Figura 6c.
Para o aço das armaduras foi utilizado o modelo elastoplástico 
perfeito com valores de εy e fy dados na Tabela 1 e deformação 
última (εu) de 10‰. Para todos os componentes de aço foi adotado 
módulo de elasticidade igual a 200 GPa. Além disso, os valores 

Tabela 3
Modelos constitutivos para o concreto

Tr
a

ç
ã

o

Modelo Equação

Silva [21]

σ (MPa) u (mm)
0,00
0,05
0,15
0,50

Carreira e Chu [22]

Guo [23]

C
o

m
p

re
ss

ã
o

Modelo Equação

Eurocode 2:2004 [24]

Carreira e Chu [25]

Guo [23]
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de tensões e deformações nominais foram corrigidos de acordo 
com o Eurocode 3:2006 [18] a fim de considerar a tensão e a de-
formação real.
Para simular o comportamento do concreto foi utilizado o critério 
de resistência Concrete Damaged Plasticity (CDP), modelo ba-
seado na Teoria da Plasticidade e na Mecânica do Dano e que 
simula a perda de rigidez do concreto após atingir sua resistência 
máxima, tanto na tração quanto na compressão. Os parâmetros 
que definem esse modelo no pacote computacional utilizado são: 
ângulo de dilatação (ψ), excentricidade (e), viscoplasticidade (u), 
proporção das distâncias entre o eixo hidrostático e os meridia-
nos de compressão e de tração na seção transversal (K), razão 
entre a resistência à compressão nos estados biaxial e uniaxial 
(fb0/fc0), relação Tensão vs Deformação a tração e a compressão 
e danos a tração e a compressão. Fisicamente, o ângulo de di-
latação (ψ) representa o ângulo de atrito interno do concreto e 
seu valor varia entre 36° e 40°. A excentricidade (e), dada pela 
relação ft/fc, é o comprimento (medido ao longo do eixo hidros-
tático) do segmento entre o vértice da hipérbole e a interseção 
das assíntotas dessa hipérbole [19]. Kirchhof [20] destaca que a 
excentricidade não possui sentido físico, mas pode melhorar a 
convergência do modelo numérico. Assim, sua influência sobre o 
modelo numérico foi avaliada considerando os seguintes valores: 
0,0697, 0,25 e 0,50. Já a viscoplasticidade (u) é o parâmetro que 
regulariza as equações constitutivas melhorando a convergência 
dos modelos com materiais que perdem rigidez, por exemplo, de-
vido à fissuração. O valor usual de v para estruturas com concre-
to varia entre 0 e 0,001; sua influência foi avaliada considerando 
os valores 0,1, 0,01 e 0,001. O manual do pacote computacional 
ABAQUS [11] recomenda adotar, para estruturas de concreto, 
proporção das distâncias entre o eixo hidrostático e os meridia-
nos de compressão e de tração na seção transversal, K=2/3 e 
razão fb0/fc0 igual a 1,16. 
Para avaliar a influência do modelo constitutivo do concreto da laje 

na resposta do modelo numérico, foram utilizados três modelos 
constitutivos a tração e três a compressão, mostrados na Tabela 3. 
O concreto do pilar preenchido foi assumido com comportamento 
elástico linear em todas as análises pois apresentou baixo nível de 
deformações durante o ensaio experimental.
 
3.2 Acoplamentos, condições de contorno, 
 malha e carregamento

A fim de representar o modelo físico e suas interfaces é preciso 
lançar mão de acoplamentos e condições de contorno. Assim, fo-
ram feitos acoplamentos de várias partes, ou seja, alguns graus 
de liberdade do nó de um elemento são vinculados ao nó de outro 
elemento. Assim sendo, os conectores de cisalhamento foram vin-
culados ao perfil da viga utilizando o comando Merge, que permite 
unir duas peças resultando em uma peça única, mas podendo ter 
diferentes elementos finitos e materiais. Como não foram obser-
vadas separações entre cabeça dos parafusos e chapa passante, 
entre chapa passante e núcleo de concreto do pilar preenchido, 
entre porcas dos parafusos e perfil da viga e entre perfil tubular 
e núcleo de concreto do pilar preenchido, nesses componentes 
foi utilizada a vinculação Tie entre as superfícies de contato. A 
vinculação entre a armadura e a laje de concreto se deu pelo co-
mando Embedded Region, que vinculou os graus de liberdade de 
translação da armadura aos do concreto da laje. O comportamen-
to conjunto dos materiais aço e concreto também foi simulado por 
meio do comando Embedded Region. Este método de simulação 
do comportamento conjunto foi utilizado por outros pesquisadores 
em estudos anteriores [15, 26].
Quanto às condições de contorno, para simular a vinculação da 
base do pilar foi utilizado o comando Encastre e restringidos os 
deslocamentos e as rotações em todas as direções. Foi conside-
rado um plano de simetria vertical passando pelo centro do pilar 
preenchido (Figura 7a); para isso foi utilizado o comando XSYMM. 

Figura 7
Simetrias, vinculações e malha de elementos finitos

(a) Vinculações e condições de contorno (b) Malha de elementos finitos
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Embora não tenha sido realizado estudo específico sobre a influ-
ência da densidade da malha, os componentes da ligação foram 
particionados até a obtenção de malhas regulares e coincidentes. 
A geração das malhas se deu por meio da técnica Sweep com o 
algoritmo Medial Axis (Figura 7b).
Diferentemente do modelo físico, no modelo numérico foram apli-
cadas somente forças nas extremidades das vigas, a uma distân-
cia de 1500 mm da face externa o pilar. Tais forças foram aplica-
das em incrementos com valor inicial de 0,01, mínimo de 1,10E-10 
e máximo de 0,1. Embora no modelo físico também tenha sido 
aplicada uma força de compressão de 600 kN, constante, no topo 
do pilar, os resultados experimentais e uma simulação numérica 
prévia mostraram que tal força  não exercia influência nos resul-
tados do modelo numérico. Por isso, essa força foi suprimida do 
modelo numérico final. 

3.3 Interações de contato

A consideração das interações de contato torna o modelo numé-
rico muito mais realista, porém implica em maior custo computa-
cional. O comportamento mecânico das interações de contato é 
caracterizado por parâmetros como comportamento nas direções 
normal e tangencial, amortecimento, dano, fratura, entre outros.  
Dentre estes, os mais relevantes para a presente modelagem são 
os comportamentos nas direções normal e tangencial à superfície 
de contato.  Ainda, como o modelo físico possui dois materiais 
distintos, aço e concreto, são necessárias interações de contato 
aço-aço e aço-concreto para torna-lo mais representativo. 
Para representar a interação aço-aço, a direção tangencial foi ca-
racterizada pelo modelo de fricção Frictionless, ou seja, sem atrito 
a fim de permitir que as superfícies em contato deslizem livremen-
te. Na direção normal foi utilizado o modelo Hard e método de 
aplicação de restrição Augmented Lagrange, com a possibilidade 
de separação das superfícies quando submetidas à tração e trans-
missão completa de tensões sem penetração quando comprimi-
das. A interação de contato aço-aço foi utilizada entre chapa pas-
sante e alma da viga, entre corpo dos parafusos e furos da chapa 
passante e entre corpo dos parafusos e furos na alma da viga. Já 
na interação aço-concreto, a direção tangencial foi caracterizada 
pelo modelo de fricção Penalty com as seguintes variações no 

coeficiente de atrito: 0,10, 0,25, 0,50 e 0,75; a direção normal foi 
caracterizada com a mesma formulação da interação aço-aço. A 
interação de contato aço-concreto foi utilizada nos seguintes con-
tados: entre viga e laje, entre laje e chapa passante, entre o perfil 
do pilar e laje, entre a cabeça dos parafusos e a laje e entre porcas 
dos parafusos e laje. Aqui cabe ressaltar que embora alguns valo-
res de coeficiente de atrito aqui considerados não tenham, a prin-
cípio, nenhum significado físico, os mesmos constituem artifícios 
matemáticos para tentar aproximar as representações do contato 
aço-aço e aço-concreto do modelo numérico com as condições 
reais. Comentários relativos aos valores de coeficiente de atrito 
investigados são apresentados no item 4.2.
Os resultados obtidos são apresentados e discutidos a seguir.

4. Resultados e discussão

No presente estudo foram avaliados os seguintes parâmetros sobre 
a resposta do modelo numérico: modelo constitutivo dos materiais, 
interações de contato e parâmetros de plasticidade do modelo de 
dano Concrete Damaged Plasticity (CDP). A validação do modelo 
numérico se deu por meio de análise comparativa das respostas 
Momento vs. Rotação do modelo experimental de referência [10] e 
do modelo numérico desenvolvido. A seguir, são apresentados os 
resultados de cada um dos parâmetros avaliados.

4.1	 Influência	dos	modelos	constitutivos	dos
	 materiais	considerando	aderência	perfeita

Nessa primeira etapa foi avaliada a influência dos modelos constitutivos 
dos materiais na resposta do modelo numérico. Para isto, os conecto-
res de cisalhamento foram removidos e nenhuma interação de contato 
foi introduzida em seu lugar; consequentemente, foi imposta a condi-
ção de aderência perfeita entre os componentes por meio da ferramen-
ta de acoplamento Tie. Para avaliar a influência do modelo constitutivo 
do aço foram adotados e mantidos constantes, respectivamente para o 
concreto a compressão e a tração, os modelos constitutivos do Euroco-
de 2:2004 [24] e de Silva [21]. Os valores dos parâmetros de plasticida-
de do modelo de dano Concrete Damaged Plasticity (CDP) foram man-
tidos constantes nessa etapa e tomados iguais a: ψ = 36º, e = 0,0697,  
ν = 0,001, K = 2/3 e fb0/fc0= 1,16. A influência dos modelos constitutivos 

Tabela 4
Modelos constitutivos para aço e concreto considerando aderência perfeita

Modelo Aço Concreto à compressão Concreto à tração
Modelo 1 Maggi [17]

Eurocode 2:2004 [24] Silva [21]Modelo 2 Sherbourne e Bahaari [16]
Modelo 3 Elastoplástico perfeito
Modelo 4

Maggi [17]
Guo [23] Guo [23]

Modelo 5 Carreira e Chu [25] Carreira e Chu [22]
Modelo 6 Eurocode 2:2004 [24] Silva [21]
Modelo 7 Maggi [17]

Guo [23] Guo [23]Modelo 8 Sherbourne e Bahaari [16]
Modelo 9 Elastoplástico perfeito
Modelo 10

Elastoplástico perfeito
— —

Modelo 11 — —
Modelo 12 Eurocode 2:2004 [24] Silva [21]



374 IBRACON Structures and Materials Journal • 2020 • vol. 13 • nº 2

Numerical model of beam-to-column composite connection between slim floor system and composite column

do aço foi avaliada considerando as combinações da Tabela 4 (Mode-
los 1, 2 e 3). Em todas as análises aqui apresentadas, o comportamen-
to da armadura foi representado pelo modelo elastoplástico perfeito.
Uma breve descrição dos principais parâmetros relativos aos mo-
delos constitutivos é apresentada na Tabela 1.
A análise da influência do modelo constitutivo do aço resultou em 
respostas Momento vs. Rotação (Tabela 4, Modelos 1 a 3) com 
diferenças insignificantes entre si, comportamentos muito mais 
rígidos e mais resistentes que o modelo físico. Mesmo apresen-
tando comportamentos muitos semelhantes entre si, dessa etapa 
foi selecionado o modelo constitutivo multilinear de Maggi [17] (Fi-
gura 6b), Modelo 1, para as simulações posteriores. Essa escolha 
foi baseada no avanço que o modelo numérico apresentou em 
relação aos demais, descrevendo o comportamento do modelo 
físico e apresentando um trecho inicial elástico linear, seguido do 
escoamento e plastificação. Os gráficos correspondentes a essa 
etapa podem ser encontrados em Kochem [27].
Isso feito, a próxima etapa foi avaliar a influência do modelo cons-

titutivo do concreto, agora combinado ao modelo multilinear de 
Maggi [17] para todos os componentes de aço, com exceção da 
armadura (modelo elastoplástico perfeito). Nessa etapa avaliou-
-se o modelo constitutivo em si, sem variações nos parâmetros 
de plasticidade do concreto. Para seleção do modelo constituti-
vo mais adequado para o concreto foram feitas as combinações 
apresentadas na Tabela 4 (Modelos 4, 5 e 6). No tocante aos re-
sultados, diferentemente do que ocorreu para os modelos consti-
tutivos do aço, no caso do concreto observa-se influência consi-
derável na resposta do modelo numérico. A utilização do modelo 
constitutivo do Eurocode 2:2004 [24] combinado com o modelo de 
Silva [21] – Modelo 06 – resultou em comportamento mais rígido 
que para as demais combinações. Outro aspecto importante: a 
combinação dos modelos de Carreira e Chu [25] e Carreira e Chu 
[22] – Modelo 05 – apresentou dificuldades de convergência e o 
processamento foi interrompido com aproximadamente 65% da 
carga total aplicada. Os gráficos correspondentes a essa etapa 
podem ser encontrados em Kochem [27].
Diante dos resultados obtidos até o momento e considerando as 
variações feitas até então para os modelos constitutivos do aço e 
do concreto foi feita uma seleção prévia para as análises poste-
riores: modelo constitutivo multilinear de Maggi [17] para os ele-
mentos de aço, modelo elastoplástico perfeito para as armaduras 
e modelo de Guo [23] para o concreto. Além disso, em relação à 
aderência, até o momento foi considerada aderência perfeita, im-
plementada por meio do comando Tie e remoção dos conectores 
de cisalhamento. Os resultados iniciais reportam modelo numérico 
com comportamento muito mais rígido que o experimental. Por-
tanto, essa estratégia foi revista sendo necessário discretizar os 
conectores de cisalhamento e considerar as interações de contato 
entre os componentes no modelo numérico a fim de melhorar sua 
representatividade.

4.2 Modelo numérico com consideração 
 das interações de contato

As interações de contato foram consideradas, conforme descrito 
no item 3.3, adotando coeficiente de atrito aço-concreto igual a 
0,50, valor esse adotado por Amadio, Bedon e Fasan [15] em si-
mulações de ligações mistas. A discretização dos conectores de 
cisalhamento foi feita utilizando elementos finitos B31, conforme 
item 3, e o comportamento conjunto entre os materiais foi repre-
sentado pela vinculação dos conectores de cisalhamento à laje 
(item 3.2).
A discretização dos conectores de cisalhamento e a conside-
ração das interações de contato resultaram em boa represen-
tatividade do modelo numérico frente ao experimental (Figura 
8). Entretanto, o modelo numérico apresentou dificuldades de 
convergência e interrompeu o processamento para valores de 
momento bem inferiores ao momento último experimental (Fi-
gura 8). Contudo, a resposta global seguia um caminho bas-
tante aderente à observada experimentalmente, indicando a 
necessidade de ajustes menores a fim de melhorar a conver-
gência do modelo numérico (Figura 8). Então, visando a me-
lhora da convergência foi então avaliada a influência do coefi-
ciente de atrito considerando-se os valores: 0,10, 0,25 e 0,75 
além do valor de 0,50 já avaliado. O valor 0,25 foi adotado por 
outros pesquisadores [13,28] em simulações de ligações mis-
tas. Já o valor 0,75 foi escolhido por estar próximo do valor 
de coeficiente de atrito aço-concreto obtido por McCormick et 
al. [29], embora pareça bastante elevado. Os resultados obti-
dos indicam que esse não é um parâmetro de grande influência 
na resposta do modelo numérico (Figura 9). Apesar da pouca  

Figura 8
Comparação modelo numérico vs. experimental 
com interações de contato

Figura 9
Influência do coeficiente de atrito aço-concreto
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influência, a resposta mais aderente à experimental foi obtida para  
coeficiente de atrito igual a 0,10. Em contrapartida, comporta-
mento levemente mais rígido foi observado para coeficiente de 
atrito igual a 0,75. Assim, para as análises posteriores foi ado-
tado coeficiente de atrito aço-concreto igual a 0,10.

4.3	 Influência	dos	parâmetros	de	plasticidade	
 do Concrete Damaged Plasticity

Uma vez que o modelo numérico agora apresenta comportamen-
to bastante semelhante ao experimental, foi realizada a avaliação 
de alguns parâmetros do modelo de dano do concreto a fim de 
fazer o modelo numérico avançar mais e representar uma porção 
maior da resposta experimental. Aqui vale lembrar que o modelo 
numérico atual tem os conectores de cisalhamento discretizados 
e vinculados à laje de concreto por meio do comando Embedded 
Region, o comportamento dos elementos de aço é representado 
pelo modelo multilinear de Maggi [17], as armaduras pelo modelo 
elastoplástico perfeito, o concreto pelo modelo de Guo [23] e as 

interações aço-concreto discretizadas com coeficiente de atrito 
igual a 0,10.
Alguns autores relacionam os problemas de convergência a limita-
ções do modelo de dano Concrete Damaged Plasticity (CDP) quan-
do associado a elementos finitos tipo C3D8R [20]. Uma alternativa 
para melhorar a convergência é alterar os parâmetros de plasticida-
de do concreto. Assim, foram realizadas simulações com variação 
nos seguintes parâmetros: excentricidade (e), viscoplasticidade (u) 
e angulo de dilatação (ψ). Dentre esses parâmetros, a excentricida-
de (e), obtida da relação ft ⁄ fc, não possui sentido físico porém sua 
variação é um artifício numérico para ajustar limitações do modelo 
Concrete Damaged Plasticity [20]. Essa possiblidade foi avaliada 
considerando os seguintes valores de excentricidade: 0,0697, 0,25 
e 0,50 [20]. Foi observada influência insignificante da excentricidade 
na resposta do modelo numérico, tanto para a convergência quanto 
no comportamento global (Figura 10). Em função disso, optou-se 
por manter o valor 0,0697 (default) para a excentricidade.
Outra alternativa avaliada para superar essas dificuldades de con-
vergência foi a regularização viscoplástica das equações constitu-
tivas, que faz com que a rigidez tangencial do material se torne po-
sitiva para incrementos suficientemente pequenos. Como padrão, 
o pacote computacional adota valor de viscoplasticidade igual a 
zero, de modo que nenhuma regularização viscoplástica é realiza-
da. Contudo, esse valor padrão resultou em sérios problemas de 
convergência e o processamento foi interrompido nos primeiros in-
crementos de carga. Visando melhorar a convergência, foram ava-
liados os seguidos valores de viscoplasticidade: 0,1, 0,01 e 0,001. 
Diferentemente da excentricidade, a viscoplasticidade exerceu 
grande influência tanto na convergência quanto no comportamen-
to global da ligação mista (Figura 11). Houve melhor significativa 
na convergência ao aumentar a viscoplasticidade porém, também 
ocorreu acréscimo considerável da rigidez, afastando bastante as 
respostas numérica e experimental (Figura 11). Em função disso, 
a viscoplasticidade foi mantida igual a 0,001, valor já utilizado nos 
estudos anteriores.
Outro parâmetro do modelo Concrete Damaged Plasticity avaliado 
no presente estudo a fim de melhorar a convergência foi o ângu-
lo de dilatação (ψ), tomado igual aos seguintes valores: 36°, 37°, 
38°, 39° e 40° (Figura 12). Ao aumentar o ângulo de dilatação, 
o modelo numérico apresentou resposta levemente mais rígida.  
Assim, optou-se por manter o ângulo de dilatação igual a 36°.

Figura 10
Influência do parâmetro excentricidade

Figura 11
Influência da viscoplasticidade (u)

Figura 12
Influência do ângulo de dilatação (ψ)
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4.4	 Influência	do	modelo	constitutivo	associado	
 às interações de contato

Visto que as avaliações até aqui apresentadas não se traduziram 
em melhoras na convergência do modelo numérico, uma nova 
avaliação foi realizada associando os modelos constitutivos às in-
terações de contato. Assim, nas análises complementares foram 
considerados os modelos constitutivos apresentados no item 3.1 
e as interações de contato, tomando coeficiente de atrito aço-con-
creto igual a 0,10, conforme indicado no item 4.2. A primeira tenta-
tiva no sentido de melhorar a convergência foi modificar o modelo 

constitutivo do aço, mantendo constante o modelo constitutivo do 
concreto (Tabela 4, Modelos 7, 8 e 9). Essa tentativa resultou em 
melhora significativa da convergência (Figura 13), sobretudo ao 
adotar comportamento elastoplástico perfeito para todos os com-
ponentes de aço (Modelo 9). 
Uma vez definido o modelo constitutivo elastoplástico perfeito para 
o aço de todos os componentes, a etapa seguinte foi reavaliar a 
influência do modelo constitutivo do concreto na convergência do 
modelo numérico, mantendo fixos os parâmetros do modelo de 
dano Concrete Damaged Plasticity. Na Tabela 4 são apresentados 
os modelos referentes a essa nova avaliação do modelo constituti-
vo do concreto (Modelos 10, 11 e 12). A combinação dos modelos 
do Eurocode 2:2004 [24] e de Silva [21], respectivamente para os 
concretos a compressão e a tração (Modelo 12) resultou em com-
portamento bastante rígido e com problemas de convergência para 
baixos níveis de força aplicada (Figura 14). Portanto, em função dos 
resultados dessa nova análise (Figura 14) foi mantido o modelo de 
Guo [23] tanto para o concreto tracionado quanto comprimido.
Por estar em uma região de momento negativo, o comportamento 
da ligação sofre grande influência do comportamento à tração do 
concreto. No modelo constitutivo de Guo [23] o comportamento à 
tração do concreto é fortemente influenciado pelo parâmetro at. 
Isto porque o aumento desse parâmetro torna o trecho descen-
dente da curva Tensão vs. Deformação mais côncavo, reduzindo 
a rigidez da ligação. Assim, visando melhorar a representativida-
de do modelo numérico foram avaliados os seguintes valores de  
at : 1,38, 4,0, 6,0 e 8,0. Os resultados (Figura 15) mostram me-
lhora na resposta do modelo numérico para at = 6,0. Para valores 
superiores houve problemas de convergência, interrompendo o 
processamento antes da plastificação em algum componente da 
ligação (Figura 15).

4.5	 Modelo	numérico	final

O modelo numérico que apresentou a melhor resposta Momento 

Figura 13
Influência dos modelos constitutivos do aço 
considerando interações de contato

Figura 14
Influência dos modelos constitutivos do concreto 
associado às interações de contato

Figura 15
Influência do parâmetro at
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vs. Rotação em comparação com a resposta experimental reú-
ne as seguintes características: elementos de aço com compor-
tamento elastoplástico perfeito, concreto com comportamento 
descrito pelo modelo de Guo [23] tanto para tração quanto para 
compressão e várias superfícies de interação com coeficiente de 
atrito igual a 0,1. A simulação foi interrompida quando o modelo 
numérico atingiu 179,94 kN.m, próximo do valor atingido pelo mo-
delo físico (163 kN.m). Por apresentar comportamento altamente 
não linear, a ABNT NBR 8800 [8] e o Eurocode 3:2005 [30] reco-
mendam que a rigidez rotacional seja calculada a 2/3 do momento 
máximo. Assim, tomando o modelo experimental como referência, 
na Tabela 5 são apresentados os valores dos principais parâme-
tros extraídos das curvas Momento vs. Rotação dos modelos ex-
perimental e numérico.
Uma vez construído um modelo numérico representativo da res-
posta experimental, foi possível avaliar, além dos valores de mo-
mento máximo e rigidez rotacional, as deformações na armadura.
No modelo físico as deformações axiais em várias barras de aço 
da armadura negativa da laje foram medidas e registradas por 
meio extensômetros. As deformações no modelo físico puderam 
ser comparadas àquelas do modelo numérico. Da análise compa-
rativa verifica-se que a interrupção da simulação ocorreu para um 
nível de carregamento em que o aço da armadura já apresentava 
deformações plásticas consideráveis, caracterizando adequada-
mente o modo de falha observado no modelo físico, ou seja, o 
escoamento da armadura negativa (Figura 16). Para os diversos 

pontos avaliados, verifica-se uma boa correlação das deforma-
ções no modelo numérico com os valores experimentais.
Além das deformações, no modelo numérico é possível observa a 
distribuição de tensões e, ao analisar as tensões principais corres-
pondentes ao último incremento de força aplicado se verifica que 
a tensão última na armadura atinge 593 MPa em vários elementos 
da armadura (Figura 17). Esse valor de tensão é idêntico ao va-
lor experimental correspondente à resistência ao escoamento da 
armadura. Verifica-se também que as maiores tensões ocorrem 
nas barras longitudinais mais próximas à face do pilar e que a 
intensidade das tensões vai diminuindo à medida que aumenta a 
distância em relação ao eixo de simetria.
O panorama de tensões na laje de concreto (Figura 18) permite 
identificar claramente a região tracionada (parte superior da laje) e 
a comprimida (parte inferior). Na região tracionada as tensões má-
ximas observadas foram da ordem de 1,834 MPa quando a simula-
ção foi interrompida, indicando que o concreto chegou próximo do 
limite de resistência a tração (Tabela 1). Assim, em função dos pa-
noramas de tensões nas armaduras e na laje de concreto (Figuras 

Figura 16
Comportamento das deformações na armadura

Figura 17
Panorama das tensões na armadura para o último 
incremento de força

Figura 18
Panorama das tensões principais na laje de 
concreto para o último incremento de força

Tabela 5
Valores de momento, rotação e rigidez do modelo numérico e experimental

Modelo
Momento 

último 
(kN.m)

2/3 momento 
último 
(kN.m)

D
(%)

Rotação 
(mrad)

D
(%)

Rigidez 
(kN.m/mrad)

D
(%)

Experimental 163,00 108,67
+9,4

8,90
+31,5

12,21
-32,3

Numérico 179,94 119,96 12,99 9,23
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17 e 18) constata-se que a interrupção da simulação numérica se 
deu por conta dos altos níveis de deformações e tensões em diver-
sas barras de aço, correspondentes ao escoamento da armadura, 
mesmo modo de falha observado no modelo físico [10]. Ou seja, os 
panoramas de tensões no concreto e na armadura corroboram a 
boa representatividade do modelo numérico em relação aos resulta-
dos experimentais.  Por outro lado, os níveis de tensão registrados 
no perfil de aço da viga (Figura 19a) e na chapa passante (Figura 
19b) estão bem abaixo da resistência ao escoamento do aço (Ta-
bela 1), indicando que estes componentes foram pouco solicitados; 
isso também foi observado no modelo físico [10].
Visto a boa concordância em nível global (Figura 15), local (Fi-
gura 16) e a boa representatividade do modo de falha, o modelo 
numérico desenvolvido foi considerado válido para representar o 
comportamento do modelo físico de referência [10]. Deste modo, 
em síntese, o modelo numérico validado possui elementos de aço 
representados pelo modelo constitutivo elastoplástico perfeito e 
valores de resistência conforme Tabela 1, modelo constitutivo de 
Guo [23] para o concreto e parâmetros de plasticidade conforme 
Tabela 3, interações de contato conforme item 3.3 e coeficiente de 
atrito aço-concreto igual a 0,10. A vinculação entre armadura e laje 
de concreto e o comportamento conjunto entre os materiais foram 
representados pelo comando Embedded Region.

5. Conclusões

Os estudos envolvendo os pisos mistos de pequena altura usualmen-
te estão voltados para a avaliação do comportamento da viga mista 
parcialmente revestida. Por outro lado, as ligações mistas estuda-
das usualmente contemplam ligações entre pilares, comumente de 
aço, e vigas mistas convencionais. O panorama atual mostra que há 
pouquíssimos estudos voltados às ligações mistas entre pilares pre-
enchidos e vigas mistas e, mais escassos ainda são os estudos de 
ligações mistas entre o pilar preenchido e o piso de pequena altura.
Assim, o presente estudo teve como objetivo principal o desenvol-
vimento de um modelo numérico representativo do comportamento 
Momento vs. Rotação de uma ligação mista envolvendo pilar misto 
preenchido e piso misto de pequena altura. Trata-se de uma mode-

lagem com elevado grau de não linearidade, um grande conjunto de 
componentes e, por consequência, várias interfaces aço-concreto. 
Em relação ao modelo numérico, a consideração da aderência 
perfeita não mostrou boa representatividade do comportamento 
sendo necessária a introdução de interações de contato. Outro 
parâmetro que se mostrou importante para a resposta numérica 
foi o modelo constitutivo do concreto. Os primeiros resultados nu-
méricos também mostraram a necessidade de discretizar os co-
nectores de cisalhamento tipo pino com cabeça.
Ao introduzir as interações de contato o modelo numérico apresentou 
boa concordância com o modelo físico, entretanto ocorreram dificulda-
des de convergência. Tais dificuldades foram contornadas reavalian-
do alguns parâmetros de plasticidade do modelo Concrete Damaged 
Plasticity. Nessa reanálise foi observado que o aumento da excentrici-
dade e do ângulo de dilatação exercem pouca influência tanto no com-
portamento global da ligação quanto na convergência. Já os acrésci-
mos na viscoplasticidade melhoram a convergência, porém aumentam 
substancialmente a rigidez da ligação afastando as respostas numéri-
ca e experimental. O problema da convergência foi superado ao utilizar 
modelo constitutivo elastoplástico perfeito para todos os elementos de 
aço.  Quanto ao comportamento conjunto, a simulação por meio do 
Embedded Region resultou em boa representatividade e o modelo nu-
mérico final apresentou resultados satisfatórios, sendo possível validá-
-lo para a curva Momento vs. Rotação. Portanto, o modelo numérico 
final reproduz, de forma satisfatória, o comportamento real da ligação 
viga-pilar envolvendo o piso misto de pequena altura e o pilar preenchi-
do de seção quadrada mostrando-se uma excelente ferramenta para 
estudos posteriores. Tal ferramenta, agora validada, será útil para o 
desenvolvimento de análises paramétricas nas quais será avaliada a 
influência de parâmetros geométricos e de resistência dos materiais na 
resposta e na capacidade resistente da ligação mista.
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Figura 19
Panorama final de tensões principais no perfil da viga e na chapa passante
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Abstract 

Resumo

Nowadays it is known that it is important to study the safety of structures to avoid tragic accidents or economic losses. The most widely used 
method in the world to evaluate the safety of structures is structural reliability. The reliability index of prestressed precast beams of bridges 
designed using Brazilian standards (NBR6118 and NBR7188) is not known. This work evaluates the annual reliability indexes of a prestressed 
precast beam bridge at the serviceability limit state (SLS) projected using the Brazilian standard and compares it with results from the literature. 
The studied bridge has 33.5 meters of span, is simply supported, constituted by five precast concrete beams with U section. The reliability analysis 
was carried out using two methods for the four limit state equations: First Order Mean Value (FOMV) and First Order Reliability Method (FORM). 
Sensitivity analyzes were performed to consider both the relative contribution of these variables and the effect of their distributions on the annual 
reliability indexes for SLS. It was verified that the effect of load trains and the allowable stress significantly reduce the reliability index obtained for 
Brazilian standard. The service limit state equations are particularly sensitive to load trains, allowable stress and prestress losses, as well as their 
respective distributions. 

Keywords: reliability, safety, precast beam, bridge, prestressed beam.

Nos dias de hoje sabe-se que é importante estudar a segurança das estruturas, para evitar acidentes trágicos, bem como endereçar o compro-
misso entre segurança e economia. O método mais utilizado no mundo para avaliar a segurança de estruturas é a confiabilidade estrutural. O 
índice de confiabilidade não é conhecido para vigas pré-moldadas protendidas de pontes projetadas utilizando as normas brasileiras (NBR6118 
e NBR7188). Este trabalho avalia os índices de confiabilidade anual de uma viga pré-moldada protendida de ponte no estado limite de serviço 
(ELS), projetada utilizando a norma brasileira, e compara com resultados da literatura. A ponte estudada possui 33,5 metros de vão, é bi apoiada, 
constituída por cinco vigas de concreto protendido com seção U. A análise de confiabilidade foi realizada utilizando dois métodos para as quatro 
equações do estado limite: “First Order Mean Value” (FOMV) e método de confiabilidade de primeira ordem (FORM). Análises de sensibilida-
des foram executadas para considerar tanto a contribuição relativa das variáveis envolvidas como o efeito de suas distribuições nos índices de 
confiabilidade anual para ELS. Verificou-se que o momento fletor do trem-tipo e as tensões admissíveis reduzem significativamente os índices 
de confiabilidade obtidos para a norma brasileira. As equações de estado limite de serviço são particularmente sensíveis ao momento fletor do 
trem-tipo, tensões admissíveis e perdas de protensão, bem como suas respectivas distribuições. 
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1. Introduction

A bridge is a construction meant to establish the continuation of a path 
going over an obstacle and is also an important component for transpor-
tation. Any failure that may come to block it causes significant hindrance, 
preventing people to proceed and causing economic losses. It is thus 
important to study the safety of these structures so that they can have a 
longer service life, without interruption, and at the lowest cost possible.
The theory most widely used to assess structural safety, be it for 
serviceability limit states (SLS) or for ultimate limit states (ULS), is 
structural reliability. The reliability of a structure is associated to the 
confidence level the analyst has that it will meet its design purpose 
for a certain reference period.  
The reliability method requires statistical characterization of the pa-
rameters involved in the model, which depends on the quality of the 
statistical data related to the problem and on the accuracy of the 
mathematical model used for describing the mechanical problem. 
In Brazil, use of reliability theory caused a significant change in the 
way structural elements, such as cantilever slabs and pillars, are 
designed. From the studies conducted by Stucchi and Santos [31] 
and [32], using the theory of reliability, all internal forces in 18 to 
10-cm cantilever slabs must be raised by a coefficient γn. Likewise, 
version 2014 of the standard NBR6118 limited the minimum size of 
pillars to 14 cm, whereas previous versions accepted pillars start-
ing at 12 cm in (minimum) thickness. 
To help with the analysis of structural reliability, the concept of reli-
ability index β was introduced. Some standards, such as the Euro-
codes and the Load and Resistance Factor Design of the United 
States, specify a target reliability index value, according to the im-
portance of the structure or structural element. 

2. Calibration of the international 
 standards for prestressed  
 concrete bridges

According to Portela[27], much effort has been made towards  

determining the action model due to traffic. Special attention should 
be given to Nowak, Nassif and DeFrain [20], which used normal 
distributions to extrapolate the traffic load effect for 75 years. 
In Brazil, an important work for determining the traffic load model 
was that by Stucchi and Luchi [30], who simulated the traffic in grid 
concrete bridges and in box girder section, with beams span vary-
ing between 30 m and 200 m, in congestion situation, using data 
collected from road scale weighing using gumbel distribution and a 
return period of 140 years. In Europe, the analyses performed by 
O’Brien and Enright [25] and Sivakumar [29] used moving weigh-
ing to model load on bridges. 
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Figure 1
Methodology flowchart

Figure 2
Bridge deck layout: Beams 1 and 5 have a 2100 mm top flange width, Beams 2 to 4 have a 2455 mm top 
flange width. All measurements are in mm (Caprani, Mayer e Siamphukdee[5]). Transversal beams only 
at support
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Furthermore, several works assess the reliability indexes for pre-
stressed concrete (PC) beams and decks, according to certain in-
ternational standards. One of the pioneering works is by Al-Harthy 
and Frangopol [1], who assessed 73 double cantilever beams of 
prestressed concrete, in their ultimate limit state (ULS) and ser-
viceability limit state (SLS), based on the design and verifications 
established by the American Concrete Institute (ACI) standard.  
Other studies include determining the reliability indexes in the 
ULS bending capacity and SLS admissible stresses during pre-
stressing and operation for bridge precast prestressed beams for 
the Chinese standard, Hong Kong SDMRH and AASHTO LRFD 
(Du and Au [6]). 
Hwang, Nguyen and Nguyen [12] investigated the reliability index-
es of bridge precast prestressed beams in SLS for the existing Ko-
rean traffic load model and a traffic load model recently proposed. 
The traffic load effect was assumed to be lognormally distributed. 
A more recent study by Caprani, Mayer and Siamphukdee [5] in-
vestigated the value of the reliability index for the Australian stan-
dard, using the European standard and a hybrid case as param-
eters for comparison.

3. Methodology

Figure 1 presents the methodology used herein, following Caprani, 
Mayer and Siamphukdee [5].
The reliability problem was solved using the StRAnD – “Structural 
Reliability Analysis and Design” software, Mathematica version, 

developed at the Structural Engineering Department of the São 
Carlos Engineering School by Prof. André Teófilo Beck.

4. Bridge structural analysis and design

The bridge studied, presented in Figure 2, is a simple support 
bridge with precast prestressed beams and slab cast “in situ”, has 
33.5-m span, 5 precast prestressed beams, 18-cm thick slabs 
cast “in situ” and a 6.5-cm thick asphalt coating. The precast pre-
stressed beam is 150-cm high.  Beam 1 was considered for analy-
sis and design.

4.1 Geometric characteristics and concrete strength

The analysis and design of prestressing requires knowing the 
geometric characteristics and the concrete strength in two situa-
tions: during the prestressing and during operation of the bridge. 
At the moment of prestressing, a stage at which the beam is on 
the worksite, only the precast beam section resists the prestress-
ing force and of its own weight; this occurs because the slab cast 
“in situ” has not yet been cast at this stage. In the bridge opera-
tion situation, the slab has already been concreted, being a part 
of the bridge strength system, which must support the beams and 
now the slab, pavement, barriers and traffic loads. Table 1 pres-
ents the geometric characteristics and the concrete strength for 
the two situations.  

4.2 NBR7188 – TB-450 traffic load model

We here considered traffic load model TB-450 from NBR7188 
[3] standard; this model is defined by a vehicle of 450kN, with 6 
wheels of P = 75kN of 3 load axes 1.5m apart, occupying an 18 m² 
area, surrounded by a constant, evenly distributed load p = 5kN/
m², according to Figure 3.
Load “P” in kN is the concentrated static vertical load applied at 
the pavement level, with a characteristic value and without any 
increase. Load “p” in kN/m² is the evenly distributed static vertical 
load applied at pavement level, with a characteristic value. 
The concentrated load “Q” in kN and distributed load “q” in kN/
m² are the values of the vertical moving load applied at pavement 
level, equal to the characteristic values increased by the Vertical 
Impact Coefficients (VIC), the Number of Lanes (NoL) and of the 
Additional Impact (AI) coefficients, defined as follows. 

(1)

(2)

4.3 Allowable stresses by NBR6118

NBR6118[2] provides that, in case of lack of tests, the direct tensile 

Figure 3
Traffic load model TB-450 from NBR7188-2013 
Standard [3]

Table 1
Design (nominal) geometric and material properties of selected girder for design (Beam 1) at prestressing 
act and operation

Data Symbol (unity) Prestressing act Operation
Concrete compressive strength fck (N/mm²) 50 65

Gross area of section A (mm²) 556000 934000
Inertia moment I (mm4) 159 x 109 348 x 109

Elastic section modulus (bottom) Wi (mm³) 235 x 106 332 x 106

Elastic section modulus (top) Ws (mm³) 193 x 106 549 x 106
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strength can be assessed by its average or characteristic value by 
means of the following equations:

(3)
                                                                                                     

(4)

For concretes of classes up to C50: 

(5)

For concretes from class C55 up to C90:

(6)

where:
fct,m and  fck are expressed in megapascal (MPa).
For the prestressing design, in an operation situation, it is consid-
ered that the maximum tensile stress cannot exceed:

(7)

and in the prestressing moment situation:

(8)

with  α  equal to 1.5 for rectangular sections, 1.2 for “T” type sec-
tions and 1.3 for “I” sections.
In the prestressing design, the maximum compressive stress dur-
ing prestressing must be below 70% of the characteristic strength 
fckj, for the prestressing moment situation. For the maximum com-
pressive stress at operation, the standard does not provide a val-
ue; yet a good practice is to adopt a value of about 60% of fck.

4.4 Structural internal forces in beam 1

The bridge was modeled in the commercial LIP software, supplied 
by TQS and developed by engineer Sander David Cardoso Junior. 
The software determines the structural internal forces in the gird-
ers for the permanent loads and the traffic load model, accord-

ing to NBR7188 [3]. The analysis of transverse load distribution 
is performed by Fauchart method, respectively used for bridges 
provided by LIP. Table 2 presents the maximum bending moment 
at mid-span, obtained by the LIP software for each loading case.

4.5 Design of beam 1 prestressing

For the prestressing design, we used prestressed concrete level 3 
(full prestressing) of standard NBR6118 [2]. The tendon used for 
prestressing is the same used in Caprani, Mayer and Siamphukdee 
[5], a tendon abiding by the specifications of the Australian standard  
AS 5100.5, as presented in Table 3. Table 4 presents the data used 
for the prestressing design and the result of the number of tendons.

5. Reliability

The design based on technical standards uses the limit state format, 
which approximately approaches the uncertainties in the design 
variables. Actually, the material, geometric and load effects are of 
random nature and can be described by probability distributions. A 
structure is considered reliable if it performs the function expected 
over the design life and an analysis of reliability provides the prob-
ability of failure and the reliability index:

(9)

where Φ-1 is the inverse standard normal distribution function and 
pf is the probability of failure. The reliability index (β) is here calcu-
lated using FORM. Details of FORM and analyses of reliability can 
be found in the literature (Melchers and Beck [18]).

5.1 Limit state equations

The limit state equations employed herein are presented as fol-
lows; two equations are for prestressing and two are for operation.
Moment of prestressing:

Table 2
Beam 1 maximum bending moments for different load components

Load Symbol Brazilian standard
Precast girder beam Mpre 2068 kN.m

Slab cast “in situ” Mlaje 1362 kN.m
Asphalt + Barriers Mcp 869 kN.m

Traffic loading MTT 3842 kN.m

Table 4
Design results and the associated prestress losses

Table 3
Design material properties of prestressing strands (AS 5100.5)

Description Symbol Brazilian Standard
Number of prestressing strands – 40 strands

Strand eccentricity eb 545 mm
Total jacking prestress force P0 7508 kN
Immediate prestress losses ΔPi 589 kN
Long-term prestress losses ΔPinf 1430 kN

Strand Breaking strength 
(N/mm²)

Jacking prestress 
per strand 

(kN)

Modulus of elasticity 
(GPa)

Relaxation 
(%)

f 15,2 mm – 7 wires – low 
relaxation

1750 188 195 2
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(10)

                                                   (11)

Operation:

(12)               

(13)

where:
σt,ato is the admissible tensile stress during prestressing;
σc,ato is the admissible compressive stress during prestressing;
σt,ope is the admissible tensile stress at the operation;
σc,ope is the admissible compressive stress at the operation;
P0 is the initial prestressing force (jacking-up); 
∆Pi are the immediate losses of prestressing force;
∆Pinf are the total losses of prestressing force;
A is the area of the cross section during prestressing;
eb is the eccentricity of the strand;
Wi,ope is the bending resistance modulus of the lower fiber in operation;
Wi,ato is the bending resistance modulus of the lower fiber  
during prestressing;
Ws,ope is the bending resistance modulus of the upper fiber in operation;
Ws,ato is the bending resistance modulus of the upper fiber  
during prestressing;
Mpré is the bending moment of the precast “u” beam weight;
Mlaje is the bending moment of the “in situ” cast slab weight;
Mcp is the bending moment of the pavement weight plus the barriers;
MTT is the bending moment of the Brazilian traffic load model.
The first equation is for the tensile stress at the upper fiber, Limit State 
of Cracking (LS-C), and the second equation is for the compressive 
stress at the lower fiber, Excessive Compression Limit State (ECLS); 
both equations are used during prestressing. For these two situations, 
the immediate losses (∆Pi) are considered to have already occurred. 
The third and fourth equation are for the tensile stress at the lower fiber, 
Limit State of Cracking (LS-C), and the compressive stress at the up-
per fiber, Excessive Compression Limit State (ECLS), respectively, in the 
operation situation, considering the total losses (∆Pinf) for both equations.
The limit state equations used in this study were the same as those 
used in Caprani, Mayer and Siamphukdee [5]. The consideration of 
creep adaptation results in different limit state equations.

5.2 Conversion of the traffic load model value 
 into annual exceedance probability 

The characteristic values of traffic load model type TB-450, presented 

in NBR7188[3], correspond to values having 25% to 35% probability 
of being exceeded in an unfavorable sense, over a 50-year period. If 
we consider the value of 30% probability of being exceeded over a 
50-year period, which corresponds to an average return period of 140 
years, the probability converted into annual becomes:

(14)

So that this study could be compared to Caprani, Mayer and Siam-
phukdee [5], we have to convert the action model value into annual 
exceedance probability. For the conversion, the maximum moment 
due to the traffic loading is considered to follow a type-1 Gumbel 
distribution, as presented by Obrien et al. [24] and and Stucchi and 
Luchi [30], and the value of the coefficient of variation (CV) is 0.18, 
as presented in Rakoczy and Nowak [28]. The cumulative prob-
ability density function of a type-1 Gumbel distribution is:

(15)

where:
x is the random variable;
u is the location parameter;
θ is the scale parameter.
The standard deviation (σ) for the type-1 Gumbel distribution becomes:

(16)

The bias factor is the ratio between the average value (μ) and the 
characteristic value (xp) and is presented in Equation 17.

(17)

where:
γ is the Euler-Mascheroni constant, which has a value of 0.577216;
sp is the “standard extremal variate” and is defined by equation 18.

(18)

The coefficient of variation is defined as:

(19)

When the values of parameters u and θ of the gumbel distribution 
are unknown, as is our case, the ratio between them, called r, is 
used and is expressed as (Capriani Mayer and Siamphukdee [5]):

(20)

Therefore, the bias factor value, given only coefficient of variation 
(CV) and the exceedance probability (p), can be obtained by equa-
tion 21.

(21)

Table 5 presents the conversion of the value of the moment ob-
tained by TB-450 into annual exceedance probabilities. Use of the 
maximum distribution in the analysis of serviceability limit state, for 
the bending moment from traffic load model, is conservative.
The bias factor (λ*), presented in equation 21, makes two conversions: 
the first is the conversion of the characteristic moment of the 50-year 
distribution (MTT) to the characteristic moment of the annual distribution 
(MTT,anual) and the second is the conversion of the characteristic value to 
the mean of the distribution, as presented in equation 22.

(22)

bf is the coefficient that converts the characteristic value to the 
mean of the distribution; 

Table 5
Conversation traffic load model to annual basis

Brazilian standard
Probability of annual failure 0.7%

Coefficient of variation 0.18

4.958334879

0.152716595

γ 0.5772

1.615
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ct is the coefficient that converts the characteristic bending moment 
of the 50-year distribution (MTT) to the characteristic bending mo-
ment of the annual distribution (MTT,anual).

5.3 Distribution and value of the random variable
 of loss of prestressing

For this study, the bridge was considered to be in an environment 
with an 15°C annual average temperature and a 60% average 
relative humidity (RH).
There are only few studies on immediate and slow losses in 
prestressed concrete using probabilistic analysis. The study 
by Gilbertson and Ahlborn [10] presented the effects of the in-
herent variability of the parameters used to estimate the loss 
of prestressing. Two typical cases of prestressed beams of 
bridges were studied using the methods provided in AASHTO, 
PCI and ACI 318-99 regarding loss of prestressing in operation  
condition. 
As there is no study for the formulations proposed by NBR6118 
[2], the JCSS study [14] was considered, taking into account a nor-
mal distribution, with a bias factor (λ) equal to 1 and a coefficient 
of variation (CV) equal to 0.30 for the immediate and total losses 
already converted into annual probabilities. 

5.4 Distribution and values of the random variables

Table 6 presents the random variables, type of distribution, aver-
age and coefficient of variance.

6. Results and discussions

6.1 Reliability index

Table 7 provides the results of the annual reliability index using 
the First-Order Mean Value (FOMV) method, First-Order Reliability 
Method (FORM) and the probability of failure (pf), for each limit 
state equation.
The reliability index obtained by the FOMV method yields some dif-
ferent values from the reliability index obtained by FORM. This dif-
ference exists because the FOMV method consists in a first-order 
approximation at the mean point, and FORM involves building a 
joint probability distribution function and its transformation into the 
standard normal space.
Since we used the same geometric characteristics and materials of 
the bridge presented in Caprani, Mayer and Siamphukdee [5], we 
can make a comparison of the annual reliability indexes. Table 8 
presents the comparison of the annual reliability indexes, obtained 

Table 6
Distributions for the random variables used in the reliability analysis

R.V. Unity Distribution λ Value μ CV σ Reference

σc,ato N/mm² Normal 1.28 30.0 38.4 0.164 6.2976 (Hueste et al.[11]);
(Bartlett and MacGregor[4])

σc,ope N/mm² Normal 1.13 39.0 44.07 0.164 7.2275 (Hueste et al.[11]);
(Bartlett and MacGregor[4])

σt,ato N/mm² Normal 1.03 -4.0716 -4.1938 0.183 0.7675 (Hueste et al.[11]);
(Bartlett and MacGregor[4])

σt,ope N/mm² Normal 1.01 -4.4478 -4.4923 0.183 0.8221 (Hueste et al.[11]);
(Bartlett and MacGregor[4])

P0 N Normal 1 7508000 7058000 0.015 112620 (Caprani. Mayer and Siamphukdee[5])
eb mm Normal 1 545 545 0.015 8.175 (Caprani. Mayer and Siamphukdee[5])
A mm² Normal 1 556000 556000 0.025 13900 (Caprani. Mayer and Siamphukdee[5])

Wi,ato mm³ Normal 1 235000000 235000000 0.039 9165000 (Caprani. Mayer and Siamphukdee[5])
Ws,ato mm³ Normal 1 193000000 193000000 0.038 7334000 (Caprani. Mayer and Siamphukdee[5])
Wi,ope mm³ Normal 1 332000000 332000000 0.044 1.5E+07 (Caprani. Mayer and Siamphukdee[5])
Ws,ope mm³ Normal 1 549000000 549000000 0.073 4E+07 (Caprani. Mayer and Siamphukdee[5])
ΔPi N Normal 1 525560 525560 0.3 157668 (JCSS[13])
ΔPinf N Normal 1 1351440 1351440 0.3 405432 (JCSS[13])
Mpre N.mm Normal 1.03 2068000000 2007766990 0.08 1.6E+08 (Rakoczy and Nowak[28])
Mlaje N.mm Normal 1.05 1362000000 1297142857 0.1 1.3E+08 (Rakoczy and Nowak[28])
Mcp N.mm Normal 1 869000000 869000000 0.25 2.2E+08 (Rakoczy and Nowak[28])
MTT N.mm Gumbel 1 1.615 3842000000 2379135588 0.18 4.3E+08 This paper; (Rakoczy and Nowak[28])

Table 7
Annual serviceability reliability indices for the four limit state functions

g1(x) g2(x) g3(x) g4(x)
βFOMV 5.57 2.84 3.70 2.29

β by FORM 5.53 2.84 3.71 2.26
pf by FORM 1.6 x 10-8 2.26 x 10-3 5.59 x 10-4 1.19 x 10-2
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by FORM, for the Australian (AS), European (EN) and the Brazilian 
(NBR) standards.
The reliability index for the four limit state equations for NBR were 
slightly below the values obtained for EN. This small difference oc-
curs due to the bias factor of the bending moment generated by the 
traffic load model of each standard and the allowable tensile stress. 
As compared to the Australian standard, NBR has higher values 
for the reliability index because the bending moment generated 
by the Australian standard traffic load model has a low bias fac-
tor for the serviceability limit state situation (Capriani Mayer and 
Siamphukdee [5]).
The reliability index obtained by using equation g4(x) for the three 
standards did not reach the target reliability index of 2.9 provided 
by the European standard. Besides equation g4(x), the AS does not 
meet the 2.9 value for equation g2(x). Table 9 presents the annual 
target reliability indexes presented in the European standard and 
by the Joint Committee on Structural Safety (JCSS). The target 
reliability index of 2.9 for service limit state seem to be high.
The JCSS[13] proposes values for the target reliability index for 
the irreversible serviceability limit state. EN obtained values of the 

reliability index higher than 2.3 in all the four equations. NBR has 
three reliability indexes higher than 2.3 and, for equation g4(x), this 
value was very close; AS does not meet the value 2.3 for equations 
g2(x) and g4(x).
These reliability indexes may be unconservative because in the 
loss of prestressing, the values of average and coefficient of varia-
tion recommended by the JCSS [14] seems to be high. These val-
ues were based on Naaman and Siriaksorn [19]. 
The four limit state equations studied were assumed to be perfect; 
that is, the model error was assumed as unitary since there is no 
study assessing the model error for the serviceability limit state of 
prestressed bridge guirders.
The reliability indexes were obtained through a design which 
sought a smaller number of tendons and the largest excentricity 
possible. The reduction in excentricity and the increase in the num-
ber of tendons may lead to other results.

6.2 Analysis of sensitivity

The sensitivity was obtained by deriving the first-order probability 
of failure estimate with respect to the design variables in standard 
normal space. This sensitivity is a linear measure and, therefore, it 
serves only as an approximation to the non-linear limit state equa-

Table 8
Annual serviceability reliability indices for the four 
limit state functions from Australian, Europe and 
Brazilian Standard

AS(1) EN(1) NBR
g1(x) 4.81 5.55 5.53
g2(x) 2.12 2.82 2.84
g3(x) 3.36 3.74 3.72
g4(x) 1.54 2.44 2.26

Number of strands 48 40 40
(1) Reliability indices from Caprani, Mayer and Siamphukdee [5]

Table 9
Literature annual target reliability indices for the 
different service limit state functions

Reference βalvo

EN1990:2002 – basis of structural design 2.9
JCSS 2000b (low relative cost of safety measure) 1.3

JCSS 2000b (moderate relative cost of safety measure) 1.7
JCSS 2000b (high relative cost of safety measure) 2.3

Table 10
Sensibility analysis of random variables on annual serviceability reliability indices for each limit state function

g1(x) g2(x) g3(x) g4(x)
σc,ato – 97.43% – –
σc,ope – – 95.37% –
σt,ato 29.41% – – –
σt,ope – – 7.07%

P0 1.28% 0.41% 0.02% 2.24%
eb 4.96% 0.11% 0.12% 0.40%
A 4.09% 0.19% 0.14% 0.66%

Wi,ato – 0.19% – 0.04%
Ws,ato 15.91% – 0.01%
Wi,ope – – – 3.26%
Ws,ope – – 0.40% –
ΔPi 2.52% 0.79% – –
ΔPinf – – 0.30% 29.04%
Mpre 41.83% 0.88% 1.27% 4.91%
Mlaje – – 0.83% 3.20%
Mcp – – 0.30% 4.65%
MTT – – 1.24% 44.53%
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tions and for  non-normal probability distributions. This informa-
tion is very important, as it allows reducing the dimension of the 
problem by eliminating unimportant variables (Melchers and Beck 
[18]). Table 10 presents the analysis of sensitivity for the four limit 
state equations.
The analysis of sensitivity shows that for limit state equation g1(x), the 
random variables bending moment due to weight of the prestressed 
“u” beam (Mpre), allowable tensile stress during prestressing (σt,ato) 
and elastic section modulus at the upper fiber during prestressing 
(Ws,ato) have a greater contribution to the probability of failure. 
During prestressing, the upper fibers at mid-span stressed be-
cause the moment of prestressing is greater than the weight of the 
prestressed beam, making random variable Mpre be important for 
the probability of failure.
For limit state equations g2(x) and g3(x), only the random variables 
of the allowable stresses are of importance for the analysis of reli-
ability. The result of the analysis of sensitivity for these two equa-
tions is not surprising because the allowable stresses play an im-
portant role in the design.
Limit state equation g4(x), which has the lowest reliability index, 
has great sensitivity to the random variables of total loss of pre-
stressing force (ΔPinf) and traffic load bending moment (MTT). The 
allowable tensile stress for this limit state equation has little sensi-
tivity as compared to the two other aforementioned variables.

7. Conclusions

The analysis of reliability allows design standards to establish a 
minimum safety level, and analysts to assess the safety perfor-
mance of structures designed according to these standards.  The 
reliability indexes obtained herein show that the Brazilian standard 
has a safety level similar to that of the European standard and 
greater than the Australian standard.
The random variables bending moment due to weight of the pre-
cast “u” beam (Mpre), the allowable tensile stress during prestress-
ing (σt,ato), the bending resistance modulus of the upper fiber dur-
ing prestressing (Ws,ato), the allowable compressive stress during 
prestressing (σc,ato), the admissible compressive stress in opera-
tion (σc,ope), the total losses of prestressing strength (ΔPinf) and the 
bending moment the traffic load model (MTT) showed the largest 
influences in reliability analysis results. 
The results of this work are for the maximum moment at the mid-
span; there may be other more critical cases in which the reliability 
index may be lower.
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Abstract 

Resumo

Nowadays it is known that it is important to study the safety of structures to avoid tragic accidents or economic losses. The most widely used 
method in the world to evaluate the safety of structures is structural reliability. The reliability index of prestressed precast beams of bridges 
designed using Brazilian standards (NBR6118 and NBR7188) is not known. This work evaluates the annual reliability indexes of a prestressed 
precast beam bridge at the serviceability limit state (SLS) projected using the Brazilian standard and compares it with results from the literature. 
The studied bridge has 33.5 meters of span, is simply supported, constituted by five precast concrete beams with U section. The reliability analysis 
was carried out using two methods for the four limit state equations: First Order Mean Value (FOMV) and First Order Reliability Method (FORM). 
Sensitivity analyzes were performed to consider both the relative contribution of these variables and the effect of their distributions on the annual 
reliability indexes for SLS. It was verified that the effect of load trains and the allowable stress significantly reduce the reliability index obtained for 
Brazilian standard. The service limit state equations are particularly sensitive to load trains, allowable stress and prestress losses, as well as their 
respective distributions. 

Keywords: reliability, safety, precast beam, bridge, prestressed beam.

Nos dias de hoje sabe-se que é importante estudar a segurança das estruturas, para evitar acidentes trágicos, bem como endereçar o compro-
misso entre segurança e economia. O método mais utilizado no mundo para avaliar a segurança de estruturas é a confiabilidade estrutural. O 
índice de confiabilidade não é conhecido para vigas pré-moldadas protendidas de pontes projetadas utilizando as normas brasileiras (NBR6118 
e NBR7188). Este trabalho avalia os índices de confiabilidade anual de uma viga pré-moldada protendida de ponte no estado limite de serviço 
(ELS), projetada utilizando a norma brasileira, e compara com resultados da literatura. A ponte estudada possui 33,5 metros de vão, é bi apoiada, 
constituída por cinco vigas de concreto protendido com seção U. A análise de confiabilidade foi realizada utilizando dois métodos para as quatro 
equações do estado limite: “First Order Mean Value” (FOMV) e método de confiabilidade de primeira ordem (FORM). Análises de sensibilida-
des foram executadas para considerar tanto a contribuição relativa das variáveis envolvidas como o efeito de suas distribuições nos índices de 
confiabilidade anual para ELS. Verificou-se que o momento fletor do trem-tipo e as tensões admissíveis reduzem significativamente os índices 
de confiabilidade obtidos para a norma brasileira. As equações de estado limite de serviço são particularmente sensíveis ao momento fletor do 
trem-tipo, tensões admissíveis e perdas de protensão, bem como suas respectivas distribuições. 

Palavras-chave: confiabilidade, segurança, concreto protendido, pontes, vigas protendidas.
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1. Introdução

Ponte é uma estrutura destinada a estabelecer a continuidade de 
uma via, transpondo um obstáculo e é um componente importante 
para o transporte. Qualquer falha que venha a interditá-la causa 
um enorme constrangimento, atrapalhando o deslocamento das 
pessoas e causando prejuízos à economia. Assim, é importante 
estudar a segurança destas estruturas, de modo que elas possam 
atender à sociedade por um longo tempo, sem interrupções e com 
o menor custo possível.
O método mais utilizado para avaliar a segurança das estruturas, 
tanto para o estado limite de serviço (ELS) como para o estado 
limite último (ELU), é a confiabilidade estrutural. A confiabilidade 
de uma estrutura está associada com o grau de confiança que ela 
tem em cumprir o seu propósito de projeto por um determinado 
período de referência.  
O método de confiabilidade exige a caracterização estatística dos 
parâmetros envolvidos no modelo, o que depende da qualidade dos 
dados estatísticos relacionados ao problema e da precisão do mo-
delo matemático usado para análise das equações de estado limite. 
No Brasil a utilização da teoria da confiabilidade trouxe uma im-
portante mudança no dimensionamento de elementos estrutu-
rais como lajes em balanço e pilares. Pelos estudos realizados em 
Stucchi e Santos [31 e 32], utilizando a teoria da confiabilidade, 
todos os esforços solicitantes em lajes em balanço com espessu-
ras entre 18 e 10 cm devem ser majorados pelo coeficiente γn. De 
maneira semelhante, a versão 2014 da norma NBR6118 limitou a 
dimensão mínima dos pilares em 14 cm, que em versões anterio-
res admitia pilares com até 12 cm de espessura (mínimo). 
Para ajudar na análise de confiabilidade estrutural foi introduzido o 
conceito de índice de confiabilidade β. Algumas normas, como os 
eurocódigos da Europa e a “Load and Resistance Factor Design” 
dos Estados Unidos, definem um índice de confiabilidade alvo, de 
acordo com a importância da estrutura ou elemento estrutural. 

2. Calibração das normas internacionais 
 para pontes de concreto protendido

Segundo Portela [27], muito trabalho foi feito na determinação 
do modelo de ações devido ao tráfego. Entre esses, uma aten-
ção especial deve ser dada a Nowak, Nassif e DeFrain [20]; os 
autores utilizaram o papel de probabilidade correspondente a 
distribuição normal para extrapolar o efeito de carga de tráfego 
para 75 anos. 

Figura 1
Fluxograma da metodologia

Figura 2
Pontes com vigas de concreto pré-moldado protendidas com laje moldada “in loco” 
(Caprani, Mayer e Siamphukdee [5])
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No Brasil, um importante trabalho para a determinação do modelo 
de ações foi o de Stucchi e Luchi [30], que fizeram a simulação do 
tráfego em pontes de concreto em grelha e em seção celular, com 
vãos variando de 30 m a 200 m, em situação de engarrafamento, a 
partir de dados coletados por pesagens em balanças rodoviárias. 
Na Europa, a análise realizada por O’Brien e Enright [25] e Sivaku-
mar [29] usaram dados de pesagem em movimento para modelar 
o carregamento em pontes. 
Além disso, existem vários trabalhos que avaliam os índices de 
confiabilidade para vigas e tabuleiros de concreto protendido (CP), 
de acordo com certas normas internacionais. Um dos trabalhos 
pioneiros foi o de Al-Harthy e Frangopol [1], que avaliaram 73 vi-
gas bi apoiadas de concreto protendido, no estado limite último 
(ELU) e estado limite de serviço (ELS), baseado no dimensiona-
mento e verificações preconizados na norma do “American Con-
creto Institute” (ACI).  
Outros estudos incluem a determinação dos índices de confiabili-
dade na capacidade de flexão no ELU e tensões admissíveis do 
ELS no ato da protensão e operação, para vigas pré-moldadas 
protendidas de ponte para a norma chinesa, Hong Kong SDMRH 
e AASHTO LRFD (Du e Au [6]). 
Em outro estudo, Hwang, Nguyen e Nguyen [12] investigaram os 
índices de confiabilidade das vigas pré-moldadas protendidas de 
ponte no ELS para o modelo de carga de tráfego coreano exis-
tente e um modelo de carga de tráfego recentemente proposto. O 
efeito da carga de tráfego foi assumido como distribuído de ma-
neira lognormal. 
O estudo mais recente de Caprani, Mayer e Siamphukdee [5] in-
vestiga o valor do índice de confiabilidade para a norma Australia-
na, utilizando a norma Europeia e um caso hibrido como parâme-
tros de comparação.

3. Metodologia

Na Figura 1 é apresentada a metodologia utilizada neste trabalho, 
que tem como base Caprani, Mayer e Siamphukdee [5].
O problema de confiabilidade foi resolvido utilizando o programa 
StRAnD – “Structural Reliability Analysis and Design”, versão Ma-
thematica, desenvolvido junto ao Departamento de Engenharia de 
Estruturas da Escola de Engenharia de São Carlos pelo Professor 
André Teófilo Beck.

4. Análise estrutural e dimensionamento 
 da ponte

A ponte estudada, apresentada na Figura 2, é uma ponte bi apoia-
da com vigas pré-moldadas protendidas e laje moldada “in loco”, 
possui vão de 33,5 m, 5 vigas pré-moldadas protendidas, laje mol-
dada “in loco” com espessura de 18 cm e a camada de asfalto com 
6,5 cm de espessura. A viga pré-moldada protendida possui altura 
de 150 cm; para a análise e dimensionamento foi considerada a 
Viga 1.

4.1 Características geométricas e resistência 
 do concreto

Na análise e no dimensionamento da protensão é necessário co-
nhecer as características geométricas e a resistência do concreto 
em duas situações: ato da protensão e operação da ponte. No 
ato da protensão, fase em que a viga está no canteiro, somente a 
seção da viga pré-moldada resiste aos esforços da protensão e do 
peso próprio, isto acontece porque a laje moldada “in loco” não foi 
concretada nesta fase. 
Na situação de operação da ponte a laje já foi concretada, fazen-
do parte do sistema resistente da ponte, mas também contribuído 
para o peso sobre a viga, juntamente com pavimento, guarda-ro-
das e ação do trem-tipo. A Tabela 1 apresenta as características 
geométricas e a resistência do concreto para as duas situações.  

4.2 Modelo de ações da NBR7188 – TB-450

Para este estudo foi considerado o trem-tipo TB-450 da norma 
NBR7188[3]; este trem-tipo é definido por um veículo tipo de 
450kN com 6 rodas P = 75kN, 3 eixos de carga afastados entre si 
de 1,5m. com área de ocupação de 18,0m², circundado por uma 
carga uniformemente distribuída constante p = 5kN/m², conforme 
Figura 3.
A carga “P”, em kN, é a carga vertical estática concentrada aplica-
da ao nível do pavimento, com valor característico e sem qualquer 
majoração. A carga “p”, em kN/m², é a carga vertical estática uni-
formemente distribuída aplicada ao nível do pavimento, com valor 
característico e sem qualquer majoração. 
A carga concentrada “ Q”, em kN, e a carga distribuída “q”, em  
kN/m², são os valores da carga vertical móvel aplicados ao ní-
vel do pavimento, iguais aos valores característicos majorados  

Figura 3
Trem-tipo TB-450 da norma NBR7188-2013[3]

Tabela 1
Dados da resistência do concreto e geometria da seção transversal

Dado Símbolo (unidade) Ato da protensão Operação
Resistência à compressão do concreto fck (N/mm²) 50 65

Área da seção transversal A (mm²) 556000 934000
Inércia I (mm4) 159 x 109 348 x 109

Módulo resistente à flexão – fibra inferior Wi (mm³) 235 x 106 332 x 106

Módulo resistente à flexão – fibra superior Ws (mm³) 193 x 106 549 x 106
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pelos Coeficientes de Impacto Vertical (CIV), do Número de Faixas 
(CNF) e de Impacto Adicional (CIA) abaixo definidos. 

(1)

(2)

4.3 Tensões admissíveis pela NBR6118

A NBR6118[2] especifica que na falta de ensaios, a resistência à 
tração direta pode ser avaliada pelo seu valor médio ou caracterís-
tico por meio das seguintes equações:

(3)
                                                                                                       

(4)

Para concretos de classes até C50: 

(5)

Para concretos de classes C55 até C90:

(6)

Onde:
fct,m e fck são expressos em megapascal (MPa);
Para o dimensionamento da protensão, na situação de operação, 
considera-se que a tensão máxima de tração não pode ultrapassar:

(7)

E na situação do ato da protensão:

(8)

com  α  igual a 1,5 para seções retangulares, 1,2 para seções tipo 
“T” e 1,3 para seções “I”.

No dimensionamento da protensão a tensão máxima de compres-
são no ato da protensão deve ficar abaixo de 70% da resistência 
característica fckj prevista para a idade de aplicação da protensão. 
Para a tensão máxima de compressão na operação, a norma não 
especifica um valor, mas é boa prática adotar o valor em torno de 
60% do fck.

4.4 Esforços solicitantes na viga 1

A ponte foi modelada no programa comercial LIP, fornecido pela 
empresa TQS e desenvolvido pelo engenheiro Sander David 
Cardoso Junior. O programa determina os esforços solicitantes 
nas longarinas para as cargas permanentes e a carga móvel, de 
acordo com a NBR7188[3]. A análise de distribuição transversal 
de cargas é feita pelos métodos Courbon/Engesser ou processo  
Fauchart, utilizados respectivamente para pontes com e sem 
transversinas intermediárias. 
Jovem [15] comparou o resultado fornecido pelo LIP com mo-
delos numéricos de hierarquia superior e os resultados foram 
bastante próximos em pontes com mais de três longarinas, que 
é caso da ponte estudada. A Tabela 2 apresenta o momento 
fletor máximo no meio do vão, obtido pelo programa LIP, para  
cada carregamento.

4.5 Dimensionamento da protensão da viga 1

Para o dimensionamento da protensão foi utilizado o concreto 
protendido nível 3 (protensão completa) da norma NBR6118[2]. 
A cordoalha utilizada para a protensão é a mesma utilizada em 
Caprani, Mayer e Siamphukdee [5], que é uma cordoalha com as 
especificações da norma Australiana AS 5100.5, conforme apre-
sentado na Tabela 3. A Tabela 4 apresenta os dados utilizados 
para o dimensionamento da protensão e o resultado de número 
de cordoalhas.

Tabela 2
Máximo momento fletor para cada carregamento

Carregamento Símbolo Norma Brasileira
Viga “U• pré-moldada Mpre 2068 kN.m
Laje moldada “in loco” Mlaje 1362 kN.m

Pavimento + Guarda-rodas Mcp 869 kN.m
Trem-tipo MTT 3842 kN.m

Tabela 4
Dimensionamento da protensão e perdas

Tabela 3
Dados da cordoalha adotada (AS 5100.5)

Descrição Símbolo Norma Brasileira
Número de cordoalhas – 40 cordoalhas

Excentricidade do cabo representante eb 545 mm
Força de protensão inicial 

(macaqueamento) P0 7508 kN

Perdas imediatas ΔPi 589 kN
Perdas totais ΔPinf 1430 kN

Cordoalha Resistência de ruptura 
(N/mm²)

Força de protensão 
no ato da protensão 

(kN)

Módulo de elasticidade 
(GPa)

Relaxação 
(%)

f 15,2 mm – 7 fios
baixa relaxação

1750 188 195 2
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5.	 Confiabilidade

O projeto com base em normas técnicas utiliza o formato dos esta-
dos limites, que aborda de maneira aproximada as incertezas nas 
variáveis de projeto. Na realidade, os efeitos materiais, geométri-
cos e de carga são de natureza aleatória e podem ser descritos 
através de distribuições de probabilidade. Uma estrutura é consi-
derada confiável se ela executar a função prevista durante a vida 
de projeto e uma análise de confiabilidade fornece a probabilidade 
de falha e o índice de confiabilidade:

(9)

onde Φ-1 é a função de distribuição normal padrão inversa e pf é a pro-
babilidade de falha. Neste estudo, o índice de confiabilidade (β) é cal-
culado usando FORM. Detalhes sobre FORM e análises de confia-
bilidade podem ser encontrados na literatura (Melchers e Beck [18]).

5.1 Equações do estado limite

Abaixo são apresentadas as equações do estado limite que foram 
utilizadas no estudo, duas equações são para o ato da protensão 
e duas são para a operação.
• Ato da protensão:

(10)                                                     

(11)

• Operação:

(12)                 

(13)

Onde:
σt,ato  é a tensão admissível de tração no ato da protensão;
σc,ato  é a tensão admissível de compressão no ato da protensão;
σt,ope  é a tensão admissível de tração na operação;
σc,ope  é a tensão admissível de compressão na operação;
P0  é a força de protensão inicial (macaqueamento); 
∆Pi  são as perdas imediatas da força de protensão;
∆Pinf  são as perdas totais da força de protensão;
A  é a área da seção transversal no ato da protensão;
eb  é a excentricidade do cabo representante;
Wi,ope  é o módulo resistente à flexão da fibra inferior na operação;
Wi,ato é o módulo resistente à flexão da fibra inferior no ato  
da protensão;
Ws,ope  é o módulo resistente à flexão da fibra superior na operação;
Ws,ato  é o módulo resistente à flexão da fibra superior no ato  
da protensão;
Mpré  é o momento fletor do peso da viga “u” pré-moldada;
Mlaje  é o momento fletor do peso da laje moldada “in loco”;
Mcp  é o momento fletor do peso do pavimento mais o guarda-rodas;
MTT  é o momento fletor do trem-tipo mais a multidão.
A primeira equação é para a tensão de tração na fibra superior, 
Estado Limite de Formação de Fissura (ELS-F), e a segunda 
equação é para a tensão de compressão na fibra inferior, Estado 
Limite de Compressão Excessiva (ELS-CE), ambas equações são 
utilizadas para o ato da protensão. Para essas duas situações é 
considerado que as perdas imediatas (∆Pi) já ocorreram. 
A terceira e quarta equações são para a tensão de tração na fibra 
inferior, Estado Limite de Formação de Fissura (ELS-F), e a tensão 
de compressão na fibra superior, Estado Limite de Compressão 

Excessiva (ELS-CE), respectivamente, na situação de operação, 
considerando para ambas as equações as perdas totais (∆Pinf).
As equações de estado limite utilizadas neste estudo foram as 
mesmas utilizadas em Caprani, Mayer e Siamphukdee [5]. A con-
sideração da adaptação por fluência resulta em equações de es-
tado limite diferentes.

5.2 Conversão do valor do trem-tipo para
 probabilidade de excedência anual 

Os valores característicos do trem-tipo TB-450, apresentado na 
NBR7188[3], correspondem a valores que têm de 25% a 35% de 
probabilidade de serem ultrapassados no sentido desfavorável, 
durante um período de 50 anos. Se considerarmos o valor de 30% 
de probabilidade de ser ultrapassado durante um período de 50 
anos, que corresponde ao período médio de retorno de 140 anos, 
a probabilidade convertida para anual fica:

(14)

Para que este estudo possa ser comparado com Caprani, Mayer 
e Siamphukdee [5], precisamos converter o valor do modelo de 
ações para a probabilidade de excedência anual. Para a conver-
são é considerado que o momento máximo devido ao carregamen-
to do tráfego segue uma distribuição de Gumbel tipo-1, conforme 
apresentado por Obrien et al. [24] e Stucchi e Luchi [30], e o valor 
do coeficiente de variação (CV) é de 0,18, conforme apresentado 
em Rakoczy e Nowak [28]. A função de densidade acumulada de 
probabilidade de uma distribuição de Gumbel tipo-1 é:

(15)

onde:
x é a variável aleatória;
u é o parâmetro de locação;
θ é o parâmetro de escala;
O desvio padrão (σ) para a distribuição Gumbel tipo-1 fica:

(16)

O fator de bias é a razão entre o valor médio (μ) e o valor caracte-
rístico (xp) e é apresentado na Equação 17.

(17)

onde:
γ é a constante de Euler-Mascheroni, que possui o valor de 
0,577216;
sp é o “standard extremal variate” e é definido pela equação 18.

(18)

Assim o coeficiente de variação é definido como:

(19)

Quando os valores dos parâmetros u e θ da distribuição são desco-
nhecidos, como é o nosso caso, utiliza-se a razão entre eles, chama-
da de r, que é expressa como (Capriani Mayer e Siamphukdee [5]):

(20)

O valor do fator de bias, dado somente o coeficiente de variação (CV) 
e a probabilidade de excedência (p), pode ser obtido pela equação 21.

(21)
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A Tabela 5 apresenta a conversão do valor do momento obtido 
pelo TB-450 para anual.
A utilização da distribuição de máximos, na análise de estado limite de 
serviço, para o momento fletor do trem-tipo é a favor da segurança. 
O fator de bias (λ*), apresentado na equação 21, faz duas conversões: 
a primeira é a conversão do momento fletor característico da distribui-
ção de 50 anos (MTT) para o momento fletor característico da distribui-
ção anual (MTT,anual) e a segunda é a conversão do valor característico 
para a média da distribuição, conforme apresentado na equação 22.

(22)

Onde:
bf  é o coeficiente que converte o valor característico para a média 
da distribuição;
ct  é o coeficiente que converte o momento fletor característico da 
distribuição de 50 anos (MTT) para o momento fletor característico 
da distribuição anual (MTT,anual).

5.3 Distribuição e valor da variável aleatória 
 da perda de protensão

Para este estudo a ponte foi considerada em um ambiente com 

uma temperatura média anual de 15°C e uma umidade relativa 
média (UR) de 60%.
Existem poucos estudos sobre perdas imediatas e lentas no 
concreto protendido utilizando a análise probabilística. O es-
tudo de Gilbertson e Ahlborn [10] apresentou os efeitos da va-
riabilidade inerente dos parâmetros utilizados para estimar a 
perda de protensão. Dois casos típicos de vigas protendidas de 
pontes foram estudados, usando os métodos especificados na 
AASHTO, PCI e ACI 318-99 de perda de protensão em condi-
ções de operação. 
Como não existe estudo para as formulações propostas pela 
NBR6118[2], foi considerado o estudo do JCSS[14] que considera 
uma distribuição normal, com o fator de “bias” (λ) igual a 1 e o 
coeficiente de variação (CV) igual a 0,30 para as perdas imediatas 
e totais já convertidas para probabilidades anuais. 

5.4 Distribuição e valores 
 das variáveis aleatórias

Na Tabela 6 são apresentadas as variáveis aleatórias, tipo de dis-
tribuição, média e coeficiente de variação.

6. Resultados e discussões

6.1 Índice de confiabilidade

Na Tabela 7 são apresentados os resultados do índice de con-
fiabilidade anual utilizando o método “First Order Mean Value” 
(FOMV), método de confiabilidade de primeira ordem (FORM) e 
a probabilidade de falha (pf), para cada equação do estado limite.
O índice de confiabilidade obtido pelo método FOMV possui al-
guns valores diferentes do índice de confiabilidade obtido pelo 
FORM.  Esta diferença existe porque o método FOMV consis-
te em uma aproximação de primeira ordem no ponto médio e o 
FORM envolve a construção de uma função conjunta de distri-
buição de probabilidades e a transformação desta para o espaço 
normal padrão.

Tabela 6
Distribuição e valores das variáveis aleatórias 

V,A, Unidade Distribuição λ Valor μ CV σ Fonte

σc,ato N/mm² Normal 1,28 30,0 38,4 0,164 6,2976 (Hueste et al,[11]);
(Bartlett e MacGregor[4])

σc,ope N/mm² Normal 1,13 39,0 44,07 0,164 7,2275 (Hueste et al,[11]);
(Bartlett e MacGregor[4])

σt,ato N/mm² Normal 1,03 -4,0716 -4,1938 0,183 0,7675 (Hueste et al,[11]);
(Bartlett e MacGregor[4])

σt,ope N/mm² Normal 1,01 -4,4478 -4,4923 0,183 0,8221 (Hueste et al,[11]);
(Bartlett e MacGregor[4])

P0 N Normal 1 7508000 7058000 0,015 112620 (Caprani, Mayer e Siamphukdee[5])
eb mm Normal 1 545 545 0,015 8,175 (Caprani, Mayer e Siamphukdee[5])
A mm² Normal 1 556000 556000 0,025 13900 (Caprani, Mayer e Siamphukdee[5])

Wi,ato mm³ Normal 1 235000000 235000000 0,039 9165000 (Caprani, Mayer e Siamphukdee[5])
Ws,ato mm³ Normal 1 193000000 193000000 0,038 7334000 (Caprani, Mayer e Siamphukdee[5])
Wi,ope mm³ Normal 1 332000000 332000000 0,044 1,5E+07 (Caprani, Mayer e Siamphukdee[5])
Ws,ope mm³ Normal 1 549000000 549000000 0,073 4E+07 (Caprani, Mayer e Siamphukdee[5])
ΔPi N Normal 1 525560 525560 0,3 157668 (JCSS[13])
ΔPinf N Normal 1 1351440 1351440 0,3 405432 (JCSS[13])
Mpre N.mm Normal 1,03 2068000000 2007766990 0,08 1,6E+08 (Rakoczy e Nowak[28])
Mlaje N.mm Normal 1,05 1362000000 1297142857 0,1 1,3E+08 (Rakoczy e Nowak[28])
Mcp N.mm Normal 1 869000000 869000000 0,25 2,2E+08 (Rakoczy e Nowak[28])
MTT N.mm Gumbel 1 1,615 3842000000 2379135588 0,18 4,3E+08 Este estudo;(Rakoczy e Nowak[28])

Tabela 5
Conversão do “bias factor” do momento fletor 
para anual

Norma Brasileira
Probabilidade de falha anual 0,7%

Coeficiente de variação 0,18

4,958334879

0,152716595

γ 0,5772

1,615



395IBRACON Structures and Materials Journal • 2020 • vol. 13 • nº 2

  P. H. C. DE LYRA  |  A. T. BECK  |  F. R. STUCCHI

Como este trabalho utilizou as mesmas características geomé-
tricas e materiais da ponte apresentada em Caprani, Mayer e 
Siamphukdee [5], é possível fazer uma comparação dos índices 
de confiabilidade anual. A Tabela 8 apresenta a comparação dos 
índices de confiabilidade anual, obtido através do FORM, para as 
normas australiana (AS), europeia (EN) e a brasileira (NBR).
O índice de confiabilidade para as quatros equações do estado 
limite para a NBR ficaram ligeiramente abaixo dos valores obtidos 
para a EN. Esta pequena diferença acontece devido ao fator de 
“bias” do momento fletor gerado pelo trem-tipo de cada norma e a 
tensão de tração admissível. 
Em comparação com a norma australiana, a NBR possui valores 
maiores do índice de confiabilidade, porque o momento fletor ge-
rado pelo trem-tipo da norma australiana possui um fator de “bias” 
baixo para a situação de estado limite de serviço.
O índice de confiabilidade obtido utilizando a equação g4(x) para 
as três normas, não alcançou o índice de confiabilidade alvo de 
2,9 preconizado pela norma europeia. Além da equação g4(x), a 
norma Australiana também não atende o valor de 2,9 para a equa-
ção g2(x). A Tabela 9 apresenta os índices de confiabilidade alvo 
anuais apresentado na norma europeia e pelo “Joint Committee 
on Structural Safety” (JCSS). O índice de confiabilidade alvo de 
2,9 para a situação de serviço parece ser um valor alto.
O JCSS [13] propõe valores para o índice de confiabilidade alvo 
para o estado limite de serviço irreversível. A EN obteve valores 
do índice de confiabilidade acima de 2,3 em todas as quatro equa-
ções. A NBR possui três índices de confiabilidade acima de 2,3, e 
para a equação g4(x) esse valor ficou muito próximo; já a AS não 
atende o valor de 2,3 para as equações g2(x) e g4(x).
É possível que esses índices de confiabilidade estejam um pouco 
a favor da segurança porque na perda de protensão foram utiliza-
dos os valores de média e coeficiente de variação que o JCSS[14] 
recomenda; estes valores foram baseados no trabalho de Naa-
man e Siriaksorn [19]. 
As quatros equações de estado limite estudadas foram assumidas 
como perfeitas, isto é, erro do modelo foi assumido como unitário 

porque não existe estudo que avalie o erro do modelo para o esta-
do limite de serviço de pontes protendidas.
Os índices de confiabilidade foram obtidos através do dimensio-
namento que buscou um número menor de cordoalhas e maior 
excentricidade possível. A redução de excentricidade e aumento 
do número de cordoalhas podem levar a outros resultados.

6.2 Análise de sensibilidade

A sensibilidade foi obtida derivando a aproximação de primeira or-
dem da probabilidade de falha em relação as variáveis de projeto 
no espaço normal padrão. Esta sensibilidade é uma medida linear 
e, portanto, vale apenas como aproximação para equações de es-
tado limite não-lineares e para distribuições de probabilidade não 
normais. Esta informação é muito importante, pois permite reduzir 
a dimensão do problema através da eliminação de variáveis sem 
importância (Melchers e Beck [18]). A Tabela 10 apresenta a aná-
lise de sensibilidade para as quatro equações do estado limite.
A análise de sensibilidade mostrou que, para a equação do esta-
do limite g1(x), as variáveis aleatórias do momento fletor do peso 
da viga “u” pré-moldada (Mpre), da tensão admissível de tração no 
ato da protensão (σt,ato) e do módulo resistente à flexão da fibra 
superior no ato da protensão (Ws,ato) tem maior contribuição na 
probabilidade de falha. 
No ato da protensão as fibras superiores, no meio do vão, são 
tracionadas devido ao momento de protensão ser maior do que o 
do peso próprio da viga pré-moldada, fazendo com que a variável 
aleatória Mpre seja importante para a probabilidade de falha.
Para as equações de estado limite g2(x) e g3(x), somente as variá-
veis aleatórias da tensão admissíveis possuem importância para a 
análise de confiabilidade. O resultado da análise de sensibilidade 
para estas duas equações não é surpreendente, porque as ten-
sões admissíveis têm um papel importante no dimensionamento.
A equação do estado limite g4(x), que possui o menor índice de 
confiabilidade, possui grande sensibilidade para as variáveis alea-
tórias das perdas totais da força de protensão (ΔPinf) e do momento 

Tabela 7
Índice de confiabilidade anual para as quatro equações do estado limite

g1(x) g2(x) g3(x) g4(x)
βFOMV = 5,57 2,84 3,70 2,29

β by FORM = 5,53 2,84 3,71 2,26
pf by FORM = 1,6 x 10-8 2,26 x 10-3 5,59 x 10-4 1,19 x 10-2

Tabela 8
Índice de confiabilidade para as equações de 
estado limite utilizando o FORM

Tabela 9
Índices de confiabilidade anuais da literatura 
para as diferentes funções de estado limite

AS(1) EN(1) NBR
g1(x) – tração 4,81 5,55 5,53

g2(x) – compressão 2,12 2,82 2,84
g3(x) – compressão 3,36 3,74 3,72

g4(x) – tração 1,54 2,44 2,26
n° de cordoalhas 48 40 40

(1) Índices de confiabilidade obtidos no trabalho de Caprani, Mayer e Siamphukdee[5]

Referência βalvo

EN1990:2002 – “Basis of structural design” 2,9
JCSS 2000b 

(custo relativo alto da medida de segurança) 1,3

JCSS 2000b 
(custo relativo moderado da medida de segurança) 1,7

JCSS 2000b 
(custo relativo baixo da medida de segurança) 2,3
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fletor do trem-tipo (MTT). A tensão admissível de tração, para essa 
equação do estado limite, possui pequena sensibilidade, compa-
rada as outras duas variáveis citadas acima.

7. Conclusões

A análise de confiabilidade permite que as normas estabeleçam 
um nível mínimo de segurança, através de valores de índice de 
confiabilidade anual, e que se avalie o desempenho de segurança 
das estruturas produzidas segundo estas normas.  Os índices de 
confiabilidade obtidos neste trabalho mostram que a norma bra-
sileira para pontes possui o nível de segurança parecido com a 
norma europeia, e maior que o da norma australiana.
As variáveis aleatórias de momento fletor oriundo do peso da viga 
“u” pré-moldada (Mpre), da tensão admissível de tração no ato da 
protensão (σt,ato), do módulo resistente à flexão da fibra superior no 
ato da protensão (Ws,ato), da tensão admissível de compressão no 
ato da protensão (σc,ato), da tensão admissível de compressão na 
operação (σc,ope), das perdas totais da força de protensão (ΔPinf) e 
do momento fletor do trem-tipo (MTT) mostraram ter grande influên-
cia nos resultados da análise de confiabilidade. 
Os resultados deste trabalho são para momento máximo no meio 
do vão; podem existir outros casos mais críticos onde o índice de 
confiabilidade pode ser menor.
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Abstract 

Resumo

Prestressed hollow core slabs are one of the structural systems whose use has increased the most in recent years in Brazil due to its efficiency and 
versatility. They can be used in many types of structural systems, such as masonry, precast concrete, cast-in-place concrete and steel structures. 
However, there are few analytical models to evaluate the fire behavior of hollow core slabs. In a simplified way, the fire resistance is evaluated 
indirectly through the minimum distance of the surface in contact with fire to the reinforcement axis. In this paper, some numerical models in finite 
element software were developed to analyze the variation of temperature with fire exposure time of shallow hollow core slabs, focusing on the 
presence of voids in the transversal section of the slab. The 500 °C isotherm method applied to 20 cm high slabs confirmed the Standard Fire 
Resistance obtained from the tabular method. However, when applied to shallow prestressed hollow core slabs that are 16 cm high, the 500 °C 
isotherm method indicated that the Standard Fire Resistance of these slabs is lower than values obtained from tabular methods.

Keywords: shallow hollow-core slabs, fire resistance, precast concrete, computational modeling.

As lajes alveolares protendidas são um dos sistemas estruturais que mais ganhou força nos últimos anos no Brasil devido a sua eficiência e ver-
satilidade. Podem ser empregadas em vários tipos de sistemas construtivos como: alvenaria estrutural, concreto pré-moldado, concreto moldado 
in loco e estrutura metálica. Contudo, ainda há poucos modelos de cálculo racionais para avaliar o comportamento ao fogo das lajes alveolares, 
sendo que, de forma simplificada, sua resistência ao fogo é avaliada de forma indireta pela garantia de uma distância mínima do eixo da armadura 
até a face do elemento estrutural submetida ao fogo. Neste artigo são apresentados alguns modelos numéricos desenvolvidos em um programa 
de elementos finitos para analisar a distribuição da temperatura em lajes alveolares de altura reduzida quando em situação de incêndio, com foco 
na influência da presença dos alvéolos. O método das isotermas de 500 °C aplicado a lajes com 20 cm de altura confirmaram alguns dos Tempos 
Requeridos de Resistência ao Fogo (TRRF) indicados nos métodos tabulares. Contudo, quando aplicados a lajes alveolares com altura de 16 
cm, o método das isotermas de 500 °C indicou que o TRRF dessas lajes é inferior ao indicado nos métodos tabulares.

Palavras-chave: laje alveolar, incêndio, pré-moldado, modelagem computacional.
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1. Introduction

In precast construction, the hollow core slab is a structural ele-
ment whose use has been rapidly increased due to its versatility 
and agility observed in the execution and assembly of structures. 
This slab can be used in many types of structural systems: in situ 
concrete, precast concrete, masonry and even in steel structures. 
Although the use of hollow core slabs in Brazil has increased sig-
nificantly, in Europe it is produced in a much higher scale due to 
the industrialization process and project optimization developed in 
countries such as Germany, France and England.
The hollow core slab is a widespread system and has been deeply 
investigated in the last years to determine its behavior in fire condi-
tions. There are many experimental and numerical studies which 
analyze various situations of hollow core slabs regarding the ef-
fects of loading and support of the slabs on the rest of the structure.
In Europe and United States, there are standards and handbooks 
for the design of structures under fire conditions, such as Eurocode 
1 [1] and ASTM-E119 [2], which deal with the main definitions of 
fire and show standard fire curves. The Eurocode 2 [3] and the 
ACI-216.1-M-07 [4] standards present design methods and reduc-
tion coefficients for material strength with the elevation of the tem-
perature. The PCI [5] manual and the BS EN 1168 [6] can be used 
to design prestressed hollow cores slabs in fire conditions.
In Brazil, the fire design of concrete structures is covered in the 
NBR 15200:2012 [7] and NBR 14432:2001 [8] standards. The 
NBR 15200:2012 [7] standard presents only a tabular method for 
fire design of concrete structures and does not deal in its tables 
with the design of hollow core slabs. The recent revision of the 
Brazilian standard for the design of precast concrete structures, 
NBR 9062:2017 [9], presents some criteria for the design of hollow 
core slabs in fire conditions, but this criterion is based only on the 
minimum values for the height of the hollow core slab and for the 
distance from the strand reinforcement to the face of the structural 
element subjected to fire.
This article aims to determine the temperature profile in shallow 
prestressed hollow core slabs under fire conditions by means of 
computational modeling in finite element software. The presence 
of the voids in the cross-section was also considered. The devel-
oped thermal modeling strategies are validated by comparing the 
results of a thermo-mechanical numerical model with test results 
available in the literature of hollow core slabs under fire conditions 
and subjected to bending. The 500 °C isotherm simplified design 
method is used to estimate the reduction of bending moment with 
time of fire exposure of a shallow hollow core slab.
It is important to deepen the knowledge about the behavior of hollow 
core slabs exposed to fire. There are several studies in the literature 
about reinforced concrete beams and columns exposed to fire [10–
13], as well as steel–concrete composite structures [14–17]. There 
are also several studies about the behavior of hollow core slabs 
exposed to fire, either by tests or computational modeling [18–27]. 
However, most of these studies consider hollow core slabs with high 
height. The lowest height observed in these studies was 20 cm, and 
mostly with circular voids. Thus, there is still a gap of knowledge 
about the hollow core slabs with height smaller than 20 cm with non-
circular voids, which are employed in buildings with small spans.

2. Fire design methods of reinforced 
 concrete structures

According to Costa [28], the design of a structure under fire con-
ditions is analyzed by the thermal and mechanical responses of 
the structure under a transient thermal action. When a structure is 
analyzed at room temperature, that is, considering only the stat-
ic service loads, the procedure is simpler due to the well-known 
structural behavior of the elements (beams, slabs or columns) and 
its failure mechanisms.
Already in fire conditions, because it is an exceptional action, 
as well as earthquakes or explosions that introduce dynamic ac-
tions on structures, the behavior of structural elements is a hardly 
known. There is a great influence of the thermal properties of the 
materials in the way that heat is transferred to the structure. There 
are also the questions about how the temperature of the structure 
increases when it is exposed to fire and if the fire is contained in a 
compartment or not.
According to Costa [28], thermal analysis quantifies the heat 
transmission of the exposed face to the interior of the element by 
means of the conduction phenomenon, establishing the profile 
temperatures in the cross-section. In a more complete analysis, 
the thermal behavior of a structure is also affected by the radiation 
and convection phenomena. From the temperature profile of the 
cross-section, it is possible to determine the mechanical strength 
of the materials, that is, steel and concrete, at elevated tempera-
tures. When a previous temperature profile is gradually applied to 
a structural element submitted to mechanical loading, a thermo-
mechanical response is obtained.
An adequate fire design of the concrete structure is obtained when 
the following requirements are fulfilled: the connections between 
structural elements support thermal actions and the heat cannot 
propagate rapidly along the structure, which prevent failure of oth-
er structural elements which are not directly exposed to fire.
When a structure is designed for fire resistance, it implies that the 
structure, or a part of the structure or a member fulfills its required 
functions (load bearing function and/or fire separating function) for 
a specified load level, for a specified fire exposure and for a speci-
fied period of time. The designer must ensure that the structure 
satisfies the fire-resistance class established in standards for each 
type of element [29]. In Brazil, the NBR 14432:2001 standard [8] 
defines the desired fire resistance time (TRRF) as the fire resis-
tance of a structural element when exposed to heating according 
to the standard temperature–time curve. According to Silva [30], 
the TRRF does not mean the duration of a fire, or time for dispatch 
or response of the fire brigade, but rather a design parameter. In 
other words, the TRRF is an equivalent time of fire exposure, that 
is, the time of exposure to the standard temperature–time curve 
that is supposed to have the same heating effect as a real fire in 
the compartment.

2.1 Tabular method

The tabular methods are the simplest, most traditional and are cur-
rently used by designers. Because it is a simple way to determine 
the fire resistance, these methods involve several restrictions and 
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are very safe. For non-tabulated data, interpolations are required to 
reach the fire resistance. Application of the tabular method is restrict-
ed to usual elements with predefined geometry contained in tables.
The tabular method is based on the principle that the fire resistance 
of the element increases with the increase of the distance between 
axis of the reinforcement and the face of concrete exposed to fire 
due to the reduction of the temperature in the reinforcement. Tem-
peratures tend to decrease in the center of the concrete cross-
section due to its low conductivity. Therefore, if the thickness of 
the element and the distance from the axis of the reinforcement to 
the face exposed to heat increase, more time will elapse until the 
structural element reaches failure under mechanical loading. In the 
tabular method, no further check is required for bending, shear or 
torsion capacity and anchorage details, and the explosive spalling 
of concrete is not checked. 
The Brazilian standard NBR 15200:2012 [7] is based on tabulat-
ed data presented in Eurocode 2 [3]. The minimum values of the 
thicknesses of the structural elements and the axis distance of the 
reinforcement to the face exposed to fire depend on the structural 
element type and the TRRF, which is a function of the construction 
type (residential, commercial, industrial, educational, etc.). Table 
1 shows the minimum thickness and axis distance (c1) for solid, 
simply supported, reinforced concrete slabs for standard fire resis-
tance according to NBR 15200:2012 [7].
Tabulated data are based on a reference load level for fire design 
equal to 70% of the load level for ambient temperature. Therefore, 
the values shown in tables can be reduced for elements where the 
load level for fire design is less than 70% of the load level for ambi-
ent temperature. Table 2 shows the minimum dimensions for sim-
ply supported ribbed slabs, according to Brazilian standard NBR 
15200:2012 [7]. The values of c1 in Tables 1 and 2 are valid for rein-
forced concrete and 15 mm must be added for prestressed concrete.

The latest version of Brazilian standard NBR 9062:2017 [9] shows 
some recommendations for fire design of hollow core slabs by tab-
ulated data. The minimum axis distance for bending capacity (c1) 
is expressed as a ratio of factored design moment in fire conditions 
(MSd) and the design moment capacity (MRd) at ambient tempera-
ture. Table 3 shows some combinations between slab thickness (h) 
and minimum axis distance (c1) for each ratio of MSd/MRd. The slab 
thickness presented in Table 3 can be considered as the sum of the 
thickness of the hollow core slab and the thickness of the cast-in-
place concrete topping. Moreover, these values are true for hollow 
core slabs with a void index (ratio between the average thickness 
and the height of the slab) greater than or equal to 0.5.

2.2 500 °C isotherm method

This method was developed in Sweden and is one of the best known 
to designers. The simplified calculation method comprises a general 
reduction of the cross-section size with respect to a heat damaged 
zone at the concrete surface. The thickness of the damaged con-
crete is made equal to the average depth of the 500 °C isotherm 
in the compression zone of the cross-section. Moreover, damage 
concrete, that is, concrete with temperature in excess 500 °C, is 
assumed not to contribute to the load bearing capacity of the ele-
ment. The residual concrete cross-section retains its initial values of 
strength and modulus of elasticity. Reinforcement steel in zones with 
a temperature greater than 500 °C is not excluded in the analysis, 
but its mechanical strength is reduced due to the temperature [21].
Tests carried out with varied mechanical loading and desired fire 
resistance time (TRRF) confirmed that the simplification of exclud-
ing the cross-section for that with temperature greater than 500°C 
is valid for normal density concretes and siliceous aggregates [28]. 
According to Klein Júnior [29], the 500 °C isotherm method can be 

Table 1
Minimum thickness (h) and axis distance from the reinforcement to the face exposed to fire (c1) for simply 
supported slabs [7]

TRRF 
(min)

h 
(mm)

c1 (mm)
Two-way reinforced slab  

ℓx/ℓy ≤ 1.5
Two-way reinforced slab  

1.5 ≤ ℓx/ℓy ≤ 2.0
One-way reinforced slab  

ℓx/ℓy ≥ 2.0
30 60 10 10 10
60 80 10 15 20
90 100 15 20 30
120 120 20 25 40
180 150 30 40 55

Table 2
Minimum dimensions for simply supported ribbed slabs in a fire [7]

TRRF
(min)

Ribbed: combinations of bmin/c1 (mm/mm)1 Concrete topping: 
h/c1 (mm/mm)21 2 3

30 80/15 — — 60/10
60 100/35 120/25 190/15 80/10
90 120/45 160/40 250/30 100/15
120 160/60 190/55 300/40 120/20
180 220/75 260/70 410/60 150/30

1 bmin corresponds to the minimum width of the ribbed slab at the axis of reinforcement; 2 h is the minimum thickness of the slab
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applied to any fire curve, since the cross-section data (height, width 
and position of the reinforcement) and the temperature profile are 
known. This simplified calculation method can be used for struc-
tural elements subjected to simple bending or composite bending.
The basic procedures for this calculation method are: determine 
the temperature profile in the cross-section of the structure for a 
specific value of TRRF, reduce the cross-section, excluding the 
concrete outside the 500 °C isotherm, determine the temperature 
of reinforcing bars in the tension and compression zone, determine 
the reduced strength of the steel reinforcement due to tempera-
ture, determine the ultimate load bearing capacity with the strength 
of the reinforcing bars using the conventional calculation method 
for the reduced cross-section. Finally, the estimated fire resistance 
should be compared with the fire design loading.

3. Computational modeling

DIANA® 9.6 [31] is a finite element software package that can be 
applied to simulate typical structures of civil engineering and oth-
ers engineering sciences (mechanical, biomechanics, etc.). For 
thermo-mechanical analysis, the DIANA® 9.6 [31] software has a 
specific module to process the structures. This is the junction of 
the nonlinear structural module with the heat flow analysis. Each 
module has its own finite element library, set of loadings and con-
stitutive law of materials.
According Rocha [32], all data should be considered in only one 
model, because the DIANA® software will automatically convert 
the results of thermal analysis into data for structural analysis in 
coupled thermo-mechanical analyses. The thermal model must 
consist of elements with linear interpolation, while in the structural 
model the elements can have quadratic interpolation, the software 
being responsibility for the compatibilization of the elements.

3.1 Constitutive law of materials

A constitutive law of materials to represent the mechanical behav-
ior of materials at ambient temperature should be defined, and the 

variation of these properties with temperature should also be de-
fined. In this paper, the reduction of the mechanical properties of 
concrete and steel with temperature is given in Figure 1, which 
is similar to that recommended in Eurocode 2 [3]. The steel was 
considered a perfect elastoplastic material with von Mises yield cri-
terion, both at ambient temperature and at elevated temperature.
The DIANA® 9.6 software [31] does not have a multilinear stress–
strain relationship for compressive and tensile strength of concrete 
at elevated temperature, as shown in Eurocode 2 for concrete 
under compression. Therefore, the Total Strain Crack Model with 
smeared cracking was used to represent the mechanical behavior 
of the concrete. In this model, the DIANA® 9.6 software [31] repre-
sents the mechanical behavior of concrete by a predefined uniaxial 
stress–strain relationship, which depends only on the modulus of 
elasticity and uniaxial strength. In this paper, the exponential ten-
sion softening model shown in Figure 2a for concrete under ten-
sion and the parabolic model shown in Figure 2b for concrete un-
der compression were adopted. The Mode-I fracture energy (GF), 
as well as its variation with the temperature, was adopted from 
research of Rocha [32] and Santos [33], shown in Figure 1, which 
presented good results when compared to experimental results of 
steel–concrete composite beams. The compressive fracture ener-
gy (GC), in all analyses, was taken equal to one hundred times the 
Mode-I fracture energy [34]. Thus, the compressive fracture en-
ergy and the uniaxial stress–strain relationship of concrete under 
compression varied with the temperature according to the variation 
adopted for the Mode-I fracture energy.

3.2 Finite element mesh

Two types of finite elements are required to perform a heat flow 
analysis in DIANA® 9.6 software [31]: one to represent the volume 
of the structural element and another for the regions where the 
thermal loads are applied, also called boundary conditions. The 
Q4HT finite element for heat flow analysis of hollow core slabs 
in two dimensions was used. It is a four-node quadrilateral iso-
parametric element for general potential flow analysis, shown  

Table 3
Minimum slab thickness and axis distance for simply supported hollow core floors [9]

TRRF 
(min)

Minimum slab thickness (with or without concrete topping) / minimum axis distance c1

mm/mm
Msd/Mrd (%) Msd/Mrd (%) Msd/Mrd (%) Msd/Mrd (%)

30–39 40–49 50–59 > 60 
30 — — — All slabs /30
60 — — — 150/30

90 —

200/35
265/35
320/35
400/35

200/40
265/40
320/40
400/40

200/40

120 —

200/40
265/40
320/40
400/40

— 200/50

180

200/50
265/50
320/50
400/50

200/60
265/60
320/60
400/60

—
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in Figure 3. It is based on linear interpolation and Gauss integra-
tion. For boundary conditions, the B2HT element was used. It is 
a two-node isoparametric straight boundary element for general 

potential flow analysis. It is also based on linear interpolation and 
Gauss integration, shown in Figure 4.
For three-dimensional thermo-mechanical analyses of the hollow 

Figure 1
Reduction of mechanical properties of concrete and steel with temperature: (a) compressive strength 
of the concrete (siliceous aggregate), (b) modulus of elasticity of concrete, (c) concrete tensile strength,  
(d) Mode-I fracture energy of concrete, (e) modulus of elasticity of steel, (f) yield strength of prestressing steel

a

c

e

b

d

f
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core slab, the CHX60 finite element was used. It is a twenty-node 
isoparametric solid brick element and is based on quadratic inter-
polation and Gauss integration (Figure 5). For boundary conditions, 
the BQ4HT finite element was used. It is a four-node isoparametric 
quadrilateral element to describe boundaries in three-dimensional 

general potential flow analysis (Figure 6). It is based on linear in-
terpolation and Gauss integration.
In this thermo-mechanical analysis, the selected boundary  

Figure 2
Predefined uniaxial behavior for total strain model [31]: (a) tension softening; (b) compression

a b

Figure 3
Finite element Q4HT [31] Figure 5

Finite element CHX60 [31]

Figure 4
Finite element B2HT [31]

Figure 6
Finite element BQ4HT [31]
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condition is based on linear interpolation and it is incompatible with 
the CHX60 finite element. The DIANA® 9.6 software automatically 
makes the compatibilization of the CHX60 structural element with 
the BQ4HT finite element [31]. The temperature on the faces of 
hollow core slab not exposed to fire was defined as 20 °C.
The prestressing strands were modeled by embedding reinforce-
ment elements, which simulate the perfect bond of bar reinforce-
ment and concrete. The prestress load in the model was applied 
as initial loading condition.

3.3 Boundary conditions and loading

Two models were developed, i.e., a two-dimensional heat flow 
analysis and a three-dimensional thermo-mechanical analysis. 
Convection at boundaries of the continuum model and radiation 
were considered in models developed in DIANA® 9.6 [31]. The 
concentrated mechanical loading in the thermo-mechanical model 
was applied as pressure on the region of load applied.
Boundary elements in heat flow analysis are placed on faces to 
simulate the heat conduction between the structure and the am-
bient air. For a hollow core slab, the bottom surface is exposed 
to fire. The top face and side faces are insulated and do not 
transfer heat to ambient air. Inside the voids, there is heat flow 
from its lower (hotter) area to the upper (colder) area through 
convection and radiation flux of the air inside the voids. Thus, 
the heat flow along the cross-section of the slab takes into ac-

count conduction, as well as the convection and radiation inside 
the voids.
The thermo-mechanical analysis is performed in three steps. 
In the first step, the initial stress state due to the prestressing 
strands is imported as the initial condition. This stress state due 
prestressing is constant over all the analysis, i.e., it is assumed 
that there is no prestressing loss due to elevated temperature and 
all stress loss occurs before exposing the slab to fire. The second 
step consists in applying the mechanical loading, as percentage 
of the maximum load capacity of the ambient temperature. This 
loading is applied incrementally by performing a physical non-
linear analysis and is maintained constant during thermal analy-
sis. Thirdly, the temperature profile is imported from the thermal 
model, and a transient analysis is evaluated. The time-dependent 
profile induces thermal strain and degradation of material proper-
ties. The calculation is stopped when the hollow core slab is so 
damaged that convergence cannot be achieved. This methodol-
ogy is similar to previous research developed and reported in the 
technical literature [20].

4. Validation of the computational model

Throughout this section, both the heat flow and the thermo-me-
chanical models developed in DIANA® are validates using a previ-
ous experimental result obtained by Shakya and Kodur [26] for hol-
low core slabs exposed to standard fire according to ASTM-E119.

Figure 7
Cross-section of hollow core slab used in validation of the computational model [26]

Figure 8
Test setup of hollow core slab used in validation of the computational model [26]
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4.1 Geometry

Shakya and Kodur [26] tested and modeled six hollow core slabs 
subjected to service loading and different fire curves. In this paper, 
one of the slabs tested by those authors was chosen to validate 
the computational model. The chosen slab was made with a car-
bonate coarse aggregate type and was exposed to the standard 
fire curve defined by ASTM E-119 [2]. The slab had span of 4.0 m, 
width of 1.20 m, and thickness of 20 cm, with six circular voids and 
seven prestressing strands of diameter 12.7 mm. Figures 7 and 8 
show the cross-section of the hollow core slabs and the mechani-
cal loading scheme, respectively. The hollow core slab was made 
of concrete with compressive strength of 75 MPa, designed ac-
cording to the PCI Manual [5]. The supports were free for rotation. 
A mechanical loading of 69.4 KN was applied to the slab, which 
corresponded to 60% of the maximum load capacity of the slab 
in ambient temperature. Shakya and Kodur [26] also developed 
numerical models in a finite element software to represent the be-
havior of this hollow core slab when exposed to fire. Further infor-
mation can be obtained from the reference [26].

4.2 Material properties

Table 4 shows the thermal and physical properties of reinforc-
ing steel and concrete used in computational modeling. Shakya 
and Kodur [26] reported in their work only the physical properties 
of concrete and steel at ambient temperature, not reporting its 
strength reduction with temperature. The reduction of the physi-
cal properties of concrete and steel with the temperature, used for 
computational modeling, are shown in Figure 1.

4.3 Finite element mesh and modeling strategies

Three different modeling strategies were performed in DIANA® 9.6 
to determine the temperature profile of the slab cross-section. In 

the first strategy, only the bottom face of the slab was exposed to 
fire. In the second strategy, the air in the void was included in mod-
eling. In this case, the air in the voids was discretized using the air 
properties shown in Table 5. Finally, the third strategy considered 
the heat flow from the lower (hotter) area of the void to the upper 
(colder) area of the void through convection and radiation flux of 
the air inside the voids (Figure 9). Figure 10 shows the finite ele-
ment mesh of the hollow core slab with the discretization of the air 
in the voids. 
The first modeling strategy is typically used in several studies, i.e., 
the hollow core slab was modeled with voids, but without taking 
into account the convection and radiation flux inside the voids [35]. 
The second modeling strategy adopt a solid slab, but in the region 
of voids the thermal properties of the air were used to simulate the 
heat flow inside the voids. The accurate modeling of hollow core 
slabs needs to correctly reproduce the thermal exchange through 
the concrete and the voids. This modeling strategy is compared 
with the numerical modeling performed by Shakya and Kodur [26]. 
This second modeling strategy is similar to that used by other re-
searchers [27].
The third modeling strategy is similar to that performed by Shakya 
and Kodur [26] and Aguado et al. [20]. In this strategy, there are 
boundary conditions in the lower (hotter) and upper (colder) ar-
eas of the void to provide a heat flow inside the voids. However, 
the temperatures inside the voids was not determined during the 
test, so Shakya and Kodur [26] proposed the use of a temperature 
curve to be applied to the upper area of the voids, which differs 

Table 4
Thermal and physical properties1 of concrete and 
reinforcing steel

Property Concrete Steel
Thermal conductivity 

(W/m•ºC) 1.33 5.33

Thermal capacitance 
(W/kg•ºC) 2.16 × 106 3.45 × 106

Modulus of elasticity 
(MPa) 43500 210000

Compressive strength 
(MPa) 75 —

Tensile strength 
(MPa) 5.40 1900

Fracture energy 
(N/m) 143 —

Conductivity coefficient 
(W/m2•ºC) 25 —

Emissivity 0.7 —
1 The physical properties of concrete and steel not specified by Shakya and Kodur [26] 

were obtained from reference [36]

Figure 9
Finite element mesh with heat flow in voids, 
from reference [26]

Figure 10
Mesh of hollow core slab with Q4HT elements with 
air in the voids included in computational model

Table 5
Thermal properties of the air

Thermal conductivity 
(W/mºC)

Thermal capacitance 
(W/kgºC)

0.023 1210
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from the temperature curve on the face exposed to fire. In this 
paper, this temperature curve was defined from the average of the 
nodal temperature in lower area of the void. Then, this temperature 
curve was applied to the upper area of the void to simulate the 
convection and radiation flux inside the voids. This methodology is 
similar to that used by Aguado et al. [20].
For the validation of the thermal modeling strategies, a three-

dimensional thermo-mechanical modeling was performed  
(Figure 11). The result was compared with the computational mod-
eling performed by Shakya and Kodur [26] in ANSYS software. 
The main results analyzed are the vertical displacement of the slab 
and its cracking pattern.

4.4 Thermal response

Temperature profile along the cross-section of the hollow core slab 
for the three modeling strategies are shown in Figures 12, 13 and 
14. For first strategy, with only the bottom face exposed to fire, 
the maximum temperatures on the bottom face of the slab were 
876 °C and 998 °C after 60 and 120 minutes, respectively (Figure 
12). The temperatures on the prestressing strand were 271 °C and 
504 °C after 60 and 120 minutes, respectively. Shakya and Kodur 
[26] obtained in their numerical modeling values of 300 °C after 60 
minutes and 500 °C after 120 minutes for the temperature of the 
prestressing strand. The difference between this modeling strategy 
and the results of Shakya and Kodur [26] is 9.7% for 60 minutes 
and 8.4% for 120 minutes of slab exposure to standard fire. In the 
top face of the slab, not exposed to fire, the temperature obtained 
from first modeling strategy was 42 °C, a value 82.7% lower than 
that obtained by Shakya and Kodur [26].
For the second strategy, with the air in voids included in the com-
putational model, the temperature profile is shown in Figure 13. 
The maximum temperatures on the bottom face of the slab after 

Figure 11
Finite element mesh of the hollow core slab for 
thermo-mechanical modeling

Figure 12
Temperature profile in cross-section of hollow core slab – first strategy: a) 60 minutes; b) 120 minutes

Figure 13
Temperature profile in cross-section of hollow core slab – second strategy: a) 60 minutes; b) 120 minutes

Figure 14
Temperature profile in cross-section of hollow core slab – third strategy: a) 60 minutes; b) 120 minutes

a b

a b

a b
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60 and 120 minutes of slab exposure to fire were 908 °C and  
1000 °C, respectively. These values are greater than the tempera-
tures values obtained from the first modeling strategy. The temper-
ature profile showed a wavy shape along the slab, and the maxi-
mum temperatures on the prestressing reinforcement were 273 °C 
and 494 °C after 60 and 120 minutes, respectively. The difference 
between this modeling strategy and the results of Shakya and Ko-
dur [26] was 5.9% for 60 minutes and 6.2% for 120 minutes of slab 
exposure to standard fire. This shows that the heat flow inside the 
void in fact influences the temperature profile, which implies more 
elevated temperatures in some regions of the cross-section.
The temperature profile along the cross-section of the hollow 
core slab for the third modeling strategy is shown in Figure 14.  
Figure 15 shows the temperature–time curve applied to the upper 
area of the void to represent the heat flow in the voids. The maxi-
mum temperature on the bottom face of the slab was the same 
as that obtained from the first modeling strategy. However, on 

prestressing reinforcements the temperature increased to 281 °C 
after 60 minutes and to 553 °C after 120 minutes. The difference 
between this modeling strategy and the results of Shakya and Ko-
dur [26] was only 3.1% for 60 minutes, but it was 18.9% greater for 
120 minutes of slab exposure to standard fire. Again, this shows 
that the heat flow inside the void there influences the temperature 
profile, implying more elevated temperatures on prestressing rein-
forcements.
For the top face of the slab, the temperatures obtained from 
the third modeling strategy are closer to the values obtained by 
Shakya and Kodur [26] in their modeling and test. The maximum 
temperature obtained from modeling in DIANA® 9.6 was 296 °C, a 
value only 19.5% greater than the value obtained by Shakya and 
Kodur [26].
Figure 16 shows the variation of temperature with fire exposure 
time in some points of the cross-section of the slab for first, second 
and third modeling strategies. These points were monitored in the 
test of the slab exposed to standard fire. It is noted that the third 
modeling strategy best represents the variation of temperature in 
the inner region of the slab tested by Shakya and Kodur [26]. For 
example, the temperature on the top face of the slab in first strat-
egy after 140 minutes was only 42 °C, while in tests of Shakya 
and Kodur [26] the temperature in this face reached 248 °C. In the 
second modeling strategy, the temperature on the top face of the 
slab was only 49 °C too. That is, in both cases there was a differ-
ence about 200 °C for the value obtained in tests by Shakya and 
Kodur [26].
In the same way, the temperature at the middle point of the cross-
section of the hollow core slab in the first strategy was 50% lower 
than the value obtained by Shakya and Kodur [26], while the value 
obtained from the second strategy was 93% lower. However, the 
difference between temperature obtained from the third modeling 
strategy in DIANA® 9.6 and the value obtained by Shakya and Ko-
dur [26] was only 7.8%. In this strategy, however, a more elevated 
temperature of the prestressing reinforcement after 90 minutes of 
slab exposure to fire was observed when compared to the val-
ues obtained from the modeling and tests of Shakya and Kodur 
[26]. Therefore, third modeling strategy with the temperature curve 
shown in Figure 15 is more adequate to represent the inner tem-
perature of the cross-section of the hollow core slab, despite the 

Figure 15
Temperature–time curve applied to the upper area 
of voids in hollow core slab with 20 cm thickness 
and circular voids

Figure 16
Variation of temperature with fire exposure time: a) first strategy; b) second strategy; c) third strategy

a b c
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greater temperature observed in the prestressing reinforcements 
after 90 minutes.

4.5 Thermo-mechanical response

The thermo-mechanical model evaluated, besides the temperature 
profile in the cross-section, the vertical displacement and cracking 

pattern of the slab when exposed to standard fire. The hollow core 
slab was simply supported and restricted to displacement in the 
horizontal (or longitudinal) direction of the slab.
The prestress of strand reinforcement used in modeling was 1305 
MPa, which gives a force of 13.18 kN in each strand with diameter 
of 12.7 mm. This stress represents 70% of the yield strength of the 
prestressing steel and was the value applied in the fabrication of 

Figure 17
(a) Variation of displacement with fire exposure time; (b) cracking pattern of slab after 60, 90 and 120 minutes

a

b
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the slab [26]. Mechanical loading was represented by means of 
two concentrated forces of 69.4 kN each, applied according the 
test setup shown in Figure 8. This loading corresponds to 60% of 
the ultimate loading of the slab at ambient temperature.
The variation of the vertical displacement in the middle of the span 
obtained from thermo-mechanical analysis is shown in Figure 17a. 
This response is compared to the computational simulation devel-
oped by Shakya and Kodur [26], and it is observed that the vertical 
displacement obtained from DIANA® 9.6 software is greater after 40 
minutes. This happened even though the temperature in the pre-
stressing reinforcement obtained from the third thermal modeling 
strategy is the same as the temperature obtained from Shakya and 
Kodur [26] up to, approximately, 90 minutes. A possible reason for 
this divergence may be due to the different constitutive laws of con-
crete used in this paper and that used by Shakya and Kodur [26]. 
Despite this difference, a small and similar deflection rate up to 90 
minutes from the two computational models is observed, i.e., the 
deflection rate is approximately 0.6 mm/min from the modeling of 
Shakya and Kodur [26] and 0.9 mm/min that from the modeling in 
this paper. The loaded slab was assumed to collapse, according 
to UNI-EN 1363-1 [27], after 90 minutes when the deflection rate 
reached the limiting value given as follows: 

(1)

In this expression, L is the span of the slab, and d is the thickness 
of the slab. For the hollow core slab in this analysis, the limit of 
the deflection rate is v = 8.9 mm/min. This value was not achieved 
in any of the computational models, which indicates that this slab 
would resist up to 140 minutes of standard fire without reaching 
collapse. The ultimate bending moment of the hollow core slab af-
ter fire exposure using a simplified design method was evaluated 
in next section to confirm this hypothesis.
Figure 17b shows the cracking pattern of the hollow core slab after 
60, 90 and 120 minutes of fire exposure, obtained from computa-
tional modeling. This cracking pattern is very close to that obtained 
by Kodur and Shakya [26]. The cracks in the longitudinal direction 
started in the test after 20 minutes, as well as in this computational 
model. The bending cracks started at 60 minutes, and at 75 min-
utes the shear cracks appear. 

4.6	 Evaluation	of	flexural	resistance	by	simplified
 design method

The flexural resistance of a hollow core slab for a specific time 
of fire exposure, or residual resistance, can be determined from 
simplified design methods like the 500 °C isotherm method de-
scribed in Section 2.2. If the temperature profile in the cross-sec-
tion, including the temperature of the prestressing reinforcements, 
is known, the reduced strength of prestressing steel at elevated 
temperature is determined from Figure 1f, as recommended by Eu-
rocode 2 [3]. For each time, the flexural resistance is determined 
from the classical theory of reinforced and prestressed concrete 
considering the rupture domains for the ultimate limit state defined 
by Brazilian standard NBR 6118:2014 [37]. The temperature profile 
used in this analysis was determined from the first and third model-
ing strategies described in Section 4.4.

Results obtained from simplified design method are compared with 
the results obtained from computational modeling developed by 
Shakya and Kodur [26] in Figure 18. It is noted that the ultimate 
bending moment at ambient temperature for this slab was estimat-
ed at 160 kNm by Shakya and Kodur [26] and at 179 kNm by the 
simplified method. Then, the ultimate bending moment estimated 
by the simplified design method is only 12% greater than value 
obtained from nonlinear mechanical modeling.
The resistance of the prestressing reinforcement decreases with 
the increase of the temperature, which results in a decrease of 
the flexural resistance of the hollow core slab. Unitary values for 
partial factors for the strength of steel and concrete are adopted, 
and the reduction of the compressive strength of the concrete due 
to long-term effects (creep) is not considered since a fire is an ex-
ceptional action. It is noted from Figure 18 that the rate of decrease 
of the flexural resistance of the hollow core slab estimated by the 
simplified design method is slightly greater than that predicted by 
Shakya and Kodur [26] for up to 80 minutes of standard fire. After 
this time, the simplified design method with the temperature profile 
obtained from the first modeling strategy tends to estimate flexural 
resistance close to values obtained from the nonlinear mechanical 
modeling, while the third modeling strategy used to determine the 
temperature profile tends to provide lower flexural resistance.
From Table 3, this hollow core can satisfy a TRRF of 90 to 120 
minutes, depending on the ratio between the factored design mo-
ment in fire conditions and the design moment capacity at ambi-
ent temperature (MSd/MRd). Since this hollow core slab was loaded 
by 60% of its ultimate loading at ambient temperature, the MSd/
MRd ratio of this slab is equal to 0.6, and it can be concluded from 
Table 3 that this slab would support 90 minutes of standard fire. 
Taking MSd = 96 kNm, i.e., 60% of the flexural strength at ambient 
temperature estimated by Shakya and Kodur [26] and 54% of the 
flexural strength estimated by the simplified design method, it can 
be concluded from Figure 18 that the collapse of this slab would be 
reached between 80 and 90 minutes. This is in agreement with the 

Figure 18
Flexural strength of hollow core slab with time 
of exposure to standard fire
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tabulated data presented in Table 3. There is no influence of the 
thermal modeling strategy in this analysis, since the temperature 
in the prestressing reinforcement is the same in all strategies until 
90 minutes of fire exposure.
If this hollow core slab is required to support 120 minutes of stan-
dard fire without collapse, the MSd/MRd ratio from Table 3 should not 
be greater than 0.49. That is, the factored design moment in fire 
conditions of the slab after 120 minutes of exposure to standard 
fire (MSd) would be 78 kNm. The simplified design method indicates 
that the slab reaches this flexural strength at 90 to 100 minutes 
when exposed to standard fire (Figure 18). The greater period of 
exposure was obtained from the first thermal modeling strategy. 
This shows that the tabulated data, in this case, overestimate the 
flexural strength of the slab after 120 minutes of exposure to stan-
dard fire.

5.	 Shallow	hollow	core	slab	exposed	to	fire

This section analyzes the performance of a shallow hollow core 
slab when exposed to standard fire. The hollow core slab taken for 
this analysis is 16 cm thick, as commonly used in civil construction 
with small span or lower live loadings. The geometry of the hollow 
core slab is shown in Figure 19. The test results of this slab under 
ambient temperature can be found in reference [36]. For thermal 
analysis, the bottom face of this hollow core slab was exposed to 
standard fire recommended by ISO 834 [38]. The temperature–
time curve of ISO 834 is similar to the temperature–curve of ASTM 
E-119 [2] used in the validation of the computational model.

5.1 Material properties

The thermal properties of the reinforcing steel and concrete used 
in this model are the same as those described in Section 4.2, 
shown in Table 4, while the physical properties are taken from 
reference [36]. The prestressing steel is represented by a perfect 

elastoplastic material with von Mises yield criterion, both at ambi-
ent temperature and at elevated temperature. The yield strength of 
the steel is 1900 MPa. The Total Strain Crack Model with smeared 
cracking is used to represent concrete behavior. The exponential 
curve is used in tension softening (Figure 2a), and the parabolic 
curve is used for compression behavior (Figure 2b). The strength 
decrease of the material at elevated temperature is similar to that 
shown in Figure 1. 

5.2 Finite element mesh and modeling strategies

Two different modeling strategies were performed to determine the 
temperature profile of the slab cross-section: firstly with the tem-
perature–time curve of ISO 834 applied only on the bottom face 
of the slab, and secondly considering the heat flow from the lower 
(hotter) area of the void to the upper (colder) area of the void. The 

Figure 19
Cross-section of shallow hollow core slab – 
dimensions in mm [36]

Figure 20
Temperature–time curve applied to the upper area 
of voids in shallow hollow core slab

Figure 21
Cross-section of the shallow hollow core slab with 
finite element mesh

Figure 22
Temperature profile after 60 minutes – shallow hollow core slab: a) first modeling strategy; b) second 
modeling strategy

a b
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temperature–time curve to be applied to upper area of the void to 
simulate the convection and radiation flux inside the voids is de-
fined from the average of the nodal temperature in the lower area 
of the void. Figure 20 shows the temperature–time curve applied to 
the upper area of the void for the shallow hollow core slab.
Figure 21 shows the mesh in the cross-section of the slab. The 
finite elements have an approximate size of 5 mm, resulting in 
1266 finite elements. The Q4HT finite element is used in the cross-
section of the slab, and the B2HT element is used for boundary 
conditions. The top face and side faces are insulated and do not 
transfer heat to ambient air.

5.3 Thermal response

The temperature profile along the cross-section of the shallow hol-
low core slab after 60 minutes is shown in Figure 22. Figure 23 
shows the variation of temperature with fire exposure time in the 
points A (prestressing strand, with a distance of 32 mm from the 
bottom face), B (middle thickness of the slab), C (40 mm below the 
top face) and D (top face). It is noted that the temperature in the 
prestressing strand for the two modeling strategies is similar until 
90 minutes. After this time, it is noted that there is a tendency to 
more elevated temperatures in modeling strategy with the temper-
ature–time curve applied on upper face of the void. The tempera-
ture in points B, C and D in this modeling strategy is much higher, 
reaching 117 °C on the top face of the slab after 60 minutes of 
slab exposure to standard fire. At this time, the temperature in the 
prestressing strand reaches 505 °C. This value is more than that 
provided by Figure 24 and by the other technical literature [39], 
where this value of temperature in the reinforcement was reached 
only after 120 minutes of slab exposure to fire.

Figure 23
Variation of temperature with fire exposure time – shallow hollow core slab

A B

D

C

Figure 24
Temperature of reinforcement as a function 
of the distance from the face exposed to fire [6]

Figure 25
Variation of temperature with fire exposure time – hollow core slab with thickness of 20 cm
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G
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Mostly, the temperature profile available in the technical literature 
was obtained from hollow core slabs with thickness greater than 
20 cm. When the thickness of this hollow core slab is increased to 
20 cm, the temperature in the prestressing strand reaches 380 °C 
(Figure 25) after 60 minutes of slab exposure standard fire. This 
temperature value is similar to that predicted by Figure 24. Then, 
it can be concluded that besides the distance of the reinforcement 
to the bottom face of the slab, the thickness of the hollow core has 
great influence on the variation of reinforcement temperature. 

5.4	 Evaluation	of	flexural	resistance

Initially, the flexural strength at ambient temperature of the shallow 
hollow core slab was determined from nonlinear mechanical model-

ing, according to the test setup shown in Figure 26. The bending 
moment versus deflection of the slab is shown in Figure 27. It is 
observed that the ultimate bending moment obtained from modeling 
is 102 kNm, while the ultimate bending moment from the test is 99.6 
kNm [36]. A difference of only 2.4% was observed, which validates 
the computational modeling. The ultimate bending moment at ambi-
ent temperature estimated by the simplified design method is 110.1 
kNm, that is, a difference of 10% from the test value was obtained. 
This proves the ability of the simplified design method to estimate 
the flexural strength of the shallow hollow core slab in analysis.
Figure 28 shows the decrease in the flexural resistance of the slab 
with the time of exposure to standard fire obtained from the 500°C 
isotherm simplified design method, as described in Section 2.2. In 
this analysis, the first thermal modeling strategy was used, since 
no influence of the modeling strategy at a temperature of reinforce-
ment until 90 minutes was observed. In this figure, the bending 
moment of 66.1 kNm is also highlighted, which represents 60% of 
the ultimate bending moment at ambient temperature.
According to Table 3, this shallow hollow core slab can satisfy a TRRF 
of 60 minutes for an MSd/MRd ratio greater than 0.6. However, as can 
be seen in Figure 28, this MSd/MRd ratio is achieved after 35 minutes of 
slab exposure to standard fire. After 60 minutes of exposure to stan-
dard fire, the flexural strength of the slab is only 29% of the ultimate 
bending moment at ambient temperature. This result shows that the 
tabulated data, in this case, greatly overestimate the flexural strength 
of the slab after 60 minutes of exposure to standard fire.

6. Conclusions

The main conclusions of this research are:
n From the three thermal modeling strategies analyzed, it was 

concluded that the best representation of the temperature in the 
cross-section of the hollow core slab with thickness of 20 cm is 
given when the temperature–time curve is applied to the upper 
area of the void to simulate the heat flow into the voids. However, 

Figure 26
Test setup for mechanical testing of shallow hollow 
core slab [36] – dimensions in cm

Figure 27
Load versus deflection for shallow hollow core slab 
at ambient temperature [36]

Figure 28
Flexural strength of shallow hollow core slab with 
time of exposure to standard fire



413IBRACON Structures and Materials Journal • 2020 • vol. 13 • nº 2

  D. L. ARAÚJO  |  G. D. C. PINTO

this strategy can overestimate the temperature in the reinforce-
ments for exposure to standard fire greater than 90 minutes.

n In the absence of a more precise criterion for estimating the tem-
perature–time curve to be applied for voids, the methodology 
based an average temperature measured in the lower area of 
the voids can be used to estimate the temperature in concrete. 
Similar methodologies are recommended in other research 
available in the literature, but these studies do not show the tem-
perature–time curve used in computational modeling of hollow 
core slabs for comparison with the curves obtained in this paper. 

n The analysis of temperature–time curves obtained in this paper 
for voids shows a clear delay in heat flow of the shallow slab 
with thickness of 16 cm with oblong voids when compared to 
the hollow core slab with circular voids and thickness of 20 cm. 
However, this delay did not reduce the final temperature in the 
upper area of the voids after 140 minutes of exposure to fire. 
This delay is due to the greater distance between the lower 
face of the voids and the bottom face of the slab in shallow 
hollow core slabs. This distance is 35 mm in the shallow hollow 
core slab and 25 mm in the hollow core slab with circular voids.

n According to the tabular method presented by Brazilian standard 
NBR 9062, the 20 cm thick hollow core slab (with c1 = 44 mm) 
should be able to resist 90 minutes of standard fire when the 
MSd/MRd is equal to or greater than 0.6 and 120 minutes when 
this ratio ranges from 0.4 to 0.49. From the 500 °C isotherm sim-
plified design method, it is concluded that this slab resists stan-
dard fire without collapse until 80 to 90 minutes for MSd/MRd ratio 
equal to 0.6 and until 90 to 100 minutes for MSd/MRd ratio equal to 
0.49. Thus, the tabulated data are suitable for estimating the fire 
resistance of the hollow core slab for MSd/MRd ratio equal to 0.6, 
but the tabulated overestimate it for MSd/MRd ratio equal to 0.49.

n The thermal modeling of the shallow hollow core slab with thick-
ness of 16 cm and c1 = 32 mm showed that the temperature 
of the prestressing reinforcement is greater than the values 
predicted in the technical literature, regardless of the thermal 
strategy adopted. For 60 minutes of exposure to standard fire, 
a temperature of the reinforcement was reached that would be 
reached only at 120 minutes according to the technical litera-
ture. This behavior is due to the lower thickness of the hollow 
core slab, since the same slab, but with thickness of 20 cm, 
has a lower temperature of the reinforcement, similar to the 
values predicted in the literature.

n According to the tabulated data of Brazilian standard NBR 
9062, a shallow hollow core slab with thickness of 16 cm and 
c1 = 32 mm should be able to resist 60 minutes of standard fire 
with MSd/MRd ratio greater than 0.6 without collapse. However, 
from the 500 °C isotherm simplified design method, the ratio of 
MSd/MRd equal to 0.6 is reached only after 35 minutes of expo-
sure to standard fire. After 60 minutes of exposure to standard 
fire, the flexural strength is only 29% of the ultimate bending 
moment of the slab at ambient temperature. This result shows 
that the tabulated data greatly overestimate the fire resistance 
of the shallow hollow core slab. The temperature profiles avail-
able in the literature were generally obtained from hollow core 
slabs with thickness greater than 20 cm, so they underestimate 
the temperature profile in shallow hollow core slabs.

Results from this research show the importance of using a more 

refined method for estimation of the fire resistance of hollow core 
slabs in projects, since other relevant parameters, such as ge-
ometry of the voids, thickness of the slab and the distance from 
voids to the bottom face of the slab, not only the distance from 
the reinforcement to the slab face exposed to fire, influence the 
temperature of the reinforcement. The 500 °C isotherm simplified 
design method associated with a temperature profile obtained from 
a thermal modeling provides more realistic estimates of fire resis-
tance and should, whenever possible, be adopted for the design of 
hollow core slabs exposed to fire.
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Abstract 

Resumo

Prestressed hollow core slabs are one of the structural systems whose use has increased the most in recent years in Brazil due to its efficiency and 
versatility. They can be used in many types of structural systems, such as masonry, precast concrete, cast-in-place concrete and steel structures. 
However, there are few analytical models to evaluate the fire behavior of hollow core slabs. In a simplified way, the fire resistance is evaluated 
indirectly through the minimum distance of the surface in contact with fire to the reinforcement axis. In this paper, some numerical models in finite 
element software were developed to analyze the variation of temperature with fire exposure time of shallow hollow core slabs, focusing on the 
presence of voids in the transversal section of the slab. The 500 °C isotherm method applied to 20 cm high slabs confirmed the Standard Fire 
Resistance obtained from the tabular method. However, when applied to shallow prestressed hollow core slabs that are 16 cm high, the 500 °C 
isotherm method indicated that the Standard Fire Resistance of these slabs is lower than values obtained from tabular methods.

Keywords: shallow hollow-core slabs, fire resistance, precast concrete, computational modeling.

As lajes alveolares protendidas são um dos sistemas estruturais que mais ganhou força nos últimos anos no Brasil devido a sua eficiência e ver-
satilidade. Podem ser empregadas em vários tipos de sistemas construtivos como: alvenaria estrutural, concreto pré-moldado, concreto moldado 
in loco e estrutura metálica. Contudo, ainda há poucos modelos de cálculo racionais para avaliar o comportamento ao fogo das lajes alveolares, 
sendo que, de forma simplificada, sua resistência ao fogo é avaliada de forma indireta pela garantia de uma distância mínima do eixo da armadura 
até a face do elemento estrutural submetida ao fogo. Neste artigo são apresentados alguns modelos numéricos desenvolvidos em um programa 
de elementos finitos para analisar a distribuição da temperatura em lajes alveolares de altura reduzida quando em situação de incêndio, com foco 
na influência da presença dos alvéolos. O método das isotermas de 500 °C aplicado a lajes com 20 cm de altura confirmaram alguns dos Tempos 
Requeridos de Resistência ao Fogo (TRRF) indicados nos métodos tabulares. Contudo, quando aplicados a lajes alveolares com altura de 16 
cm, o método das isotermas de 500 °C indicou que o TRRF dessas lajes é inferior ao indicado nos métodos tabulares.

Palavras-chave: laje alveolar, incêndio, pré-moldado, modelagem computacional.
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1. Introdução

No setor de pré-moldados, a laje alveolar é um elemento estru-
tural que teve um grande crescimento devido à sua versatilidade 
e agilidade na execução e montagem. Essa laje pode ser usada 
em vários sistemas construtivos: estruturas de concreto moldado 
no local, estruturas de concreto pré-moldado, alvenaria estrutural 
e até em estruturas metálicas. Embora a utilização da laje alveo-
lar no Brasil tenha aumentado significativamente, na Europa ela 
é produzida em escala bem superior devido aos processos de in-
dustrialização e otimização dos projetos desenvolvidos em países 
como Alemanha, França e Inglaterra.
A laje alveolar, por ser um sistema estrutural bastante difundido, 
tem sido objeto de vários estudos para determinar o seu compor-
tamento em situação de incêndio. Há trabalhos, tanto experimen-
tais como numéricos por meio do Método dos Elementos Finitos 
(MEF), que contemplam as várias situações das lajes quanto ao 
carregamento e às condições de apoio da estrutura. 
Na Europa e nos Estados Unidos há normas e manuais para o 
dimensionamento de estruturas em situação de incêndio, como 
o Eurocode 1 [1] e o ASTM-E119 [2] que tratam das principais 
definições sobre incêndio e das curvas de aquecimento. O Euro-
code 2 [3] e o ACI-216.1-M-07 [4] abordam os métodos de dimen-
sionamento e trazem coeficientes de redução da resistência dos 
materiais com a elevação da temperatura. Especificamente com 
relação ao dimensionamento das lajes alveolares em situação de 
incêndio, têm-se as recomendações do manual do PCI [5] e da BS 
EN 1168 [6] que podem ser utilizados no projeto de estruturas de 
concreto com esse tipo de elemento estrutural.
No Brasil, o projeto de estruturas de concreto em situação de in-
cêndio é abordado nas normas ABNT NBR 15200:2012 [7] e ABNT 
NBR 14432:2001 [8]. A norma ABNT NBR 15200:2012 [7] apresenta 
apenas um método tabular para o dimensionamento em situação 
de incêndio e não trata em suas tabelas do dimensionamento de 
lajes alveolares. Já a recente norma de estruturas pré-moldadas 
ABNT NBR 9062:2017 [9] apresenta critérios para dimensionamen-
to de lajes alveolares em situação de incêndio, contudo esse critério 
baseia-se unicamente na recomendação de valores mínimos para 
a altura da laja alveolar e para a distância do eixo da armadura até 
a face do elemento estrutural submetida ao fogo.
Assim, este artigo tem como objetivo determinar o campo de tem-
peratura em lajes alveolares protendidas de altura reduzida quan-
do em situação de incêndio por meio de simulações computacio-
nais em programas baseados no Método dos Elementos Finitos e 
considerando a presença dos alvéolos na seção transversal. As 
estratégias de modelagem térmica desenvolvidas são validadas 
por meio da comparação dos resultados de um modelo numéri-
co termoestrutural com resultados de ensaios de lajes alveolares 
submetidas à flexão em situação de incêndio disponíveis na lite-
ratura. Ao final, é utilizado o método da isoterma de 500 °C para 
estimar a redução do momento fletor resistente em função do tem-
po de exposição ao fogo de uma laje alveolar de pequena altura.
É importante que haja um maior aprofundamento do entedimento 
do comportamento de lajes alveolares em situação de incêndio. 
Há vários trabalhos na literatura que abordam o comportameto 
de vigas e pilares de concreto armado em situação de incêndio 

[10-13], além de estruturas mistas aço-concreto [14-17]. Também 
há vários trabalhos que abordam o comportamento de lajes al-
veolares em situação de incêndio, sejo por meio de ensaios ou 
de modelagem computacional [18-27]. Contudo, em sua grande 
maioria esses trabalhos abordam lajes de alturas maiores, sendo 
que a menor altura analisada nesses trabalhos é de 20 cm e na 
maioria com alvéolos circulares. Assim, ainda há uma lacuna de 
conhecimento sobre as lajes alveolares com alturas menores que 
20 cm e que são empregadas em edificações de menores vãos.

2. Métodos de dimensionamento de 
 estruturas de concreto armado  
 em situação de incêndio

Segundo Costa [28], dimensionar uma estrutura em situação de 
incêndio é analisar as repostas térmicas e mecânicas da estrutura 
sob uma ação térmica transiente. Ao analisar uma estrutura em 
temperatura ambiente, isto é, considerando somente as cargas 
estáticas de serviço, o procedimento é mais simples por se co-
nhecer o comportamento das peças – sejam elas vigas, lajes ou 
pilares – e quais são os seus mecanismos de ruptura.
Já em situação de incêndio, por ser uma ação excepcional, assim 
como terremotos ou explosões que impactam na dinâmica das es-
truturas, os elementos estruturais se comportam de uma maneira 
pouco conhecida. Há grande influência das propriedades térmicas 
dos materiais na forma como o calor é transferido na estrutura. Há, 
ainda, a questão de como a temperatura da estrutura aumenta com 
o passar do tempo e se o ambiente é compartimentado ou não. 
Segundo Costa [28], a análise térmica quantifica a transmissão 
de calor da face exposta para o interior do elemento por meio do 
fenômeno de condução, estabelecendo-se a distribuição interna 
de temperaturas na seção transversal em cada instante. De forma 
mais ampla, a análise térmica de uma estrutura também é afetada 
pelos fenômenos de radiação e convecção. De posse da distribui-
ção de temperatura na seção transversal, é possível determinar 
a resistência mecânica dos materiais constituintes, isto é, aço e 
concreto, em temperatura elevada. Ao se aplicar gradualmente o 
campo de temperaturas previamente determinado a um elemento 
estrutural solicitado por um carregamento mecânico, tem-se uma 
análise termoestrutural. 
Um bom dimensionamento da estrutura de concreto em situação 
de incêndio garante os seguintes requisitos: as ligações entre os 
elementos estruturais suportam as ações térmicas na estrutura e 
o calor não consegue propagar rapidamente ao longo da estrutura 
para evitar que outros elementos estruturais sejam afetados pela 
ação do fogo.
Ao dimensionar uma estrutura em situação de incêndio, busca-
-se que os elementos estruturais tenham dimensões que possam 
suportar os esforços provenientes das cargas térmica e mecânica. 
O projetista deve garantir que a estrutura atenda ao Tempo Re-
querido de Resistência ao Fogo (TRRF) desejado [29]. A ABNT 
NBR 14432:2001 [8] define o TRRF como o tempo mínimo de re-
sistência ao fogo de um elemento construtivo quando sujeito ao 
incêndio-padrão. Já a resistência ao fogo é a propriedade de um 
elemento de construção quando submetido ao fogo por determi-
nado período manter a segurança estrutural, a estanqueidade e o 
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isolamento. Segundo Silva [30], o TRRF não significa a duração 
de um incêndio, nem tempo de desocupação ou tempo-resposta 
do Corpo de Bombeiros, mas sim um parâmetro para projeto.

2.1 Método tabular

Os métodos tabulares são os mais simples, tradicionais e mais uti-
lizados para a prática de projetos estruturais. Por se tratar de uma 
maneira simples de dimensionar uma estrutura, esses métodos 
envolvem várias restrições e são bastante a favor da segurança. 
Para valores não tabelados, recorre-se a interpolações para se 
chegar aos resultados desejados. A aplicação é restrita a elemen-
tos usuais, de geometria bem definida e que consta nas tabelas.
Essas tabelas baseiam-se no princípio de quanto mais longe o 
centro geométrico da armadura estiver da face de concreto expos-
ta ao calor, menor será a sua temperatura e, consequentemente, 
mais segura será a estrutura em situação de incêndio. As tem-
peraturas tendem a diminuir no centro da seção transversal do 
concreto devido à sua baixa capacidade de conduzir calor e, por 
isso, quanto maior a espessura das peças e a distância do eixo 
da armadura à face exposta ao calor, mais tempo decorrerá até 
o elemento estrutural atingir a ruína sob o carregamento atuante.
No método tabular não há necessidade de se checar a capacida-
de resistente à flexão, ao cisalhamento, à torção e as condições 
de apoio (ancoragem na estrutura). Também não é considerada a 
verificação da desagregação do concreto (spalling). 
A norma brasileira ABNT NBR 15200:2012 [7] é baseada no Euro-
code 2 [3] e utiliza tabelas para o projeto de estruturas de concreto 
em situação de incêndio. Os valores mínimos de espessuras dos 
elementos estruturais e da distância do centro geométrico da ar-
madura à face exposta ao fogo dependem do tipo de elemento 
estrutural e do TRRF, o qual é função do tipo de construção (resi-

dencial, comercial, industrial, educacional, etc). A Tabela 1 mostra 
a espessura mínima para lajes simplesmente apoiadas, levando 
em conta a distância mínima (c1) do centro geométrico da armadu-
ra à face exposta ao fogo, segundo a ABNT NBR 15200:2012 [7].
As tabelas de dimensionamento foram elaboradas considerando 
os esforços solicitantes de cálculo na estrutura em situação de 
incêndio iguais a 70% das solicitações de cálculo à temperatura 
ambiente. Logo, as dimensões indicadas nas tabelas podem ser 
reduzidas para elementos nos quais o valor de cálculo da solicita-
ção em situação de incêndio seja inferior a 70% do valor de cál-
culo em temparatura ambiente. A Tabela 2 mostra as dimensões 
mínimas para lajes nervuradas simplesmente apoiadas, de acordo 
com a NBR 15200:2012 [7]. Os valores de c1 nas Tabelas 1 e 2 são 
válidos para armadura passiva e devem ser acrescidos de 15 mm 
para fios e cordoalhas protendidas. 
A mais recente versão da ABNT NBR 9062:2017 [9] traz recomen-
dações para o dimensionamento de lajes alveolares em situação 
de incêndio e baseia-se na limitação da distância do centro geo-
métrico da armadura à face exposta ao fogo (c1) e na relação entre 
o momento solicitante em situação de incêndio (Msd) e o momen-
to resistente (Mrd) a temperatura ambiente. A Tabela 3 mostra as 
combinações entre espessura da laje (h) e distância c1 para cada 
nível de carregamento (Msd/Mrd). A espessura da laje indicada na 
Tabela 3 pode ser considerada como a soma da espessura da laje 
alveolar com a espessura da capa de concreto. Além disso, esses 
valores valem para lajes alveolares com índice de vazios (relação 
entre a espessura média e a altura da laje) maior ou igual a 0,5.

2.2 Método da isoterma de 500 °C 

Este método foi idealizado na Suécia e é um dos mais conhecidos 
do meio técnico. Segundo Aguado et al. [21], conhecido o campo 

Tabela 2
Dimensões mínimas para lajes nervuradas simplesmente apoiadas em situação de incêndio [7]

Tabela 1
Espessura mínima (h) e distância mínima do eixo da armadura à face exposta ao fogo (c1) para lajes 
simplesmente apoiadas [7]

TRRF
(mín)

Nervuras: combinações de bmín/c1 (mm/mm)1 Capa: 
h/c1 (mm/mm)21 2 3

30 80/15 — — 60/10
60 100/35 120/25 190/15 80/10
90 120/45 160/40 250/30 100/15
120 160/60 190/55 300/40 120/20
180 220/75 260/70 410/60 150/30

1 bmín corresponde à largura mínima da nervura ao nível do centro geométrico das armaduras; 2 h é a altura mínima da laje

TRRF 
(mín)

h 
(mm)

c1 (mm)
Laje armada em duas direções 

ℓx/ℓy ≤ 1.5
Laje armada em duas direções 

1.5 ≤ ℓx/ℓy ≤ 2.0
Laje armada em uma direção  

ℓx/ℓy ≥ 2.0
30 60 10 10 10
60 80 10 15 20
90 100 15 20 30
120 120 20 25 40
180 150 30 40 55
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de temperatura da seção transversal da estrutura, na região onde 
a temperatura for igual ou maior a 500 °C a seção transversal de 
concreto é desprezada, enquanto o restante da seção de concreto 
é considerado à temperatura ambiente para estimativa da resis-
tência ao fogo do elemento estrutural. É importante salientar que 
mesmo que o aço se encontre na região com temperatura maior 
que 500 °C ele não é desprezado na análise, porém tem suas pro-
priedades mecânicas reduzidas em função da temperatura.
Ensaios realizados com diferentes carregamentos e TRRF’s con-
firmaram que a simplificação de desprezar a seção transversal 
que atingiu a temperatura de 500 °C é válida para concretos de 
densidade normal e agregados silicosos [28]. 
Segundo Klein Júnior [29], o método da isoterma de 500 °C pode 
ser aplicado para qualquer curva de incêndio, desde que os dados 
da seção transversal (altura, largura e posição do centro geométri-
co da armadura) em análise e a distribuição de temperatura sejam 
conhecidos. Esse modelo de cálculo é válido para elementos es-
truturais submetidos à flexão simples ou flexão normal composta.
Os procedimentos básicos de cálculo desse método são: determinar a 
distribuição de temperatura na seção transversal da estrutura em fun-
ção do TRRF; reduzir a seção transversal, desprezando as áreas de 
concreto com temperatura acima de 500 °C; determinar a temperatura 
na armadura; reduzir as propriedades mecânicas do aço em função da 
temperatura; estimar o esforço resistente da estrutura considerando a 
seção transversal e as propriedades do aço e do concreto reduzidas. 
Finalmente, deve-se comparar o esforço resistente estimado em tem-
peratura elevada com o esforço solicitante em situação de incêndio.

3. Simulação computacional

O programa DIANA® 9.6 [31] é um código computacional baseado 
no Método dos Elementos Finitos que, além de aplicações em es-
truturas típicas de Engenharia Civil, é utilizado para soluções em 
casos da Engenharia Mecânica (máquinas, equipamentos, etc), 
Biomecânica, Genética, entre outras. No caso da análise termo-
estrutural, o programa DIANA® 9.6 [31] possui um módulo com 
funções específicas para o processamento da estrutura. Trata-se 

da junção do módulo estrutural não linear com o de fluxo térmico. 
Cada um deles possui seu próprio conjunto de elementos finitos, 
carregamentos e propriedade dos materiais.
Segundo Rocha [32], todos os dados devem ser considerados em 
apenas um modelo, pois em análises termoestruturais acopladas 
o programa DIANA® irá automaticamente converter os resultados 
da análise térmica em dados para a análise estrutural. O modelo 
térmico deve ser formado por elementos com interpolação linear, 
enquanto que no modelo estrutural os elementos podem ter inter-
polação quadrática, sendo o próprio programa responsável pela 
compatibilização dos elementos.

3.1 Lei constitutiva dos materiais

Dever ser definida uma lei constitutiva para representar o comporta-
mento mecânico dos materiais em temperatura ambiente, bem como 
deve-se definir a variação dessas propriedades com a temperatura. 
Nesse artigo, a variação das propriedades mecânicas com a tem-
peratura foi definida conforme mostrado na Figura 1, o que é seme-
lhante ao recomendado no Eurocode 2 [3]. O aço foi considerado um 
material elastoplástico perfeito com critério de plastificação de von 
Mises, tanto à temperatura ambiente quanto em alta temperatura.
Em relação ao concreto, o programa DIANA® 9.6 [31] não permite 
considerar um modelo mecânico multilinear para o concreto, nas 
situações de compressão e tração, variando com a temperatura. 
Por isso, foram utilizados outros modelos constitutivos baseados 
na formulação de deformação total (Total strain crack models), 
com fisssuração distribuída, que simulam o comportamento mecâ-
nico do concreto pelo seu diagrama tensão-deformação uniaxial. 
O programa DIANA® 9.6 [31] apresenta alguns modelos consti-
tutivos para representar o comportamento do concreto à tração, 
tendo sido adotado neste artigo o modelo exponencial mostrado 
na Figura 2a. Para o regime de compressão foi adotado o modelo 
parabólico mostrado na Figura 2b. Os valores da energia no modo 
I fratura (Gf), bem como a variação do mesmo com a temperatura, 
seguiu o recomendado nos trabalhos de Rocha [32] e de Santos 
[33], mostrado na Figura 1, e que apresentaram bons resultados 

Tabela 3
Dimensões mínimas para lajes alveolares biapoiadas [9]

TRRF 
(mín)

Espessura mínima total da laje (com ou sem capa) / distância c1 mínima
mm/mm

Msd/Mrd (%) Msd/Mrd (%) Msd/Mrd (%) Msd/Mrd (%)
30–39 40–49 50–59 > 60 

30 — — — Todas as lajes/30
60 — — — 150/30

90 —

200/35
265/35
320/35
400/35

200/40
265/40
320/40
400/40

200/40

120 —

200/40
265/40
320/40
400/40

— 200/50

180

200/50
265/50
320/50
400/50

200/60
265/60
320/60
400/60

—
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quando comparados a resultados experimentais de vigas mistas 
aço-concreto. A energia na compressão (Gc), em todas as aná-
lises, foi tomada igual a cem vezes a energia no modo I de fra-

tura [34]. Assim, o valor da energia na compressão variou com a  
temperatura conforme a variação adotada para a energia no modo 
I de fraturamento.

Figura 1
Variação das propriedades mecânicas do concreto e do aço com a temperatura: (a) Resistência à 
compressão do concreto (agregado silicoso); (b) Módulo de elasticidade do concreto; (c) Resistência à 
tração do concreto; (d) Energia no modo I de fratura do concreto; (e) Módulo de elasticidade do aço; 
(f) Resistência ao escoamento do aço de protensão

a

c

e

b

d

f
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3.2	 Malha	de	elementos	finitos

Para a análise de uma estrutura submetida a uma fonte exterma de 
calor são necessários dois tipos de elementos finitos: um para repre-
sentar o volume do elemento estrutural e outro para as regiões onde 
são aplicadas as cargas térmicas, também chamadas de regiões de 
contorno, para que o calor seja transferido ao longo da estrutura. Nas 
modelagens térmicas de lajes alveolares em duas dimensões foi uti-
lizado, para representar a seção transversal das lajes, o elemento 
finito Q4HT, que é um elemento plano, quadrilateral isoparamétrico 
de 4 nós, de interpolação linear e integração de Gauss, mostrado 

na Figura 3. Para as regiões de contorno, foi utilizado o elemento de 
linha B2HT que é linear isoparamétrico de dois nós, de interpolação 
linear e integração de Gauss, mostrado na Figura 4.
Para as análises termoestruturais tridimensionais foi utilizado, para 
representar a laje alveolar, o elemento CHX60 que é um elemento só-
lido, isoparamétrico de 20 nós, de interpolação quadrática e integra-
ção de Gauss, mostrado na Figura 5. Para os elementos de contorno 
que fazem a transferência de calor para a estrutura, foi utilizado o ele-
mento BQ4HT que é um elemento quadrilateral plano de quatro nós, 

Figura 2
Modelos constitutivos do concreto [31]

a b

Figura 3
Elemento finito Q4HT [31] Figura 5

Elemento finito CHX60 [31]

Figura 4
Elemento finito B2HT [31]

Figura 6
Elemento finito BQ4HT [31]
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de interpolação linear e integração de Gausss, mostrado na Figura 6.
Nesse caso, como o elemento de contorno é linear e não possui 
nós intermediários em sua estrutura, ele é, inicialmente, incompa-
tível com o elemento CHX60. O programa DIANA® 9.6 faz interna-
mente a compatibilização do elemento estrutural com o elemento 
de transferência de calor [31]. A temperatura ambiente foi definida 
como 20 °C nas faces não expostas ao calor.
As cordoalhas de protensão foram representadas por elementos 
do tipo embedment reinforcement que simulam a presença da ar-
madura na malha de concreto com aderência perfeita. A protensão 
foi aplicada no modelo como condição inicial de carregamento.

3.3 Carregamentos e condições de contorno

Foram desenvolvidos dois tipos de modelagem computacional, 
isto é, uma modelagem térmica bidimensional e uma modelagem 
termoestrutural tridimensional. Nas modelagens térmicas no DIA-
NA® 9.6 [31] foi considerada a transferência de calor por convec-
ção e radiação. A carga mecânica, no modelo termoestrutural em 
três dimensões, foi aplicada em forma de pressão na região de 
aplicação do carregamento.
Para a análise térmica, as condições de contorno são definidas nos 
locais onde ocorrem ou perda ou ganho de calor para o meio ex-
terno. No caso da laje alveolar, a face inferior está diretamente em 
contato com a fonte de calor. A face superior e as faces laterais 
estão isoladas da fonte de calor e não transferem calor para o meio 

externo. Já no interior dos alvéolos há transferência de calor de sua 
face inferior para a face superior por meio do aquecimento do ar 
presente nos alvéolos. Assim, a transferência de calor ao longo da 
seção transversal da laje dá-se por por convecção e radiação.
No caso da modelagem termoestrutural, a análise é realizada em três 
etapas. Na primeira etapa é feita a introdução do campo inicial de ten-
sões devido às cordoalhas de protensão, o qual se matém inalterado 
ao longo do tempo. Isto é, não se considera a perda de protensão 
com o aumento da temperatura, mas apenas aquela ocorrida antes 
da fase de aquecimento. Na segunda etapa é aplicado o carrega-
mento mecânico, de serviço, à laje. Este é aplicado de forma incre-
mental, caracterizando uma análise mecânica não linear. Finalmente, 
na terceira etapa, o campo de temperatura é importado da análise 
térmica e é realizada uma análise transiente, visando representar o 
comportamento da laje alveolar carregada quando submetida a um 
aquecimento oriundo de um incêndio padrão. Nessa etapa, as pro-
priedades mecânicas dos materiais variam em função do campo tér-
mico da seção transversal ao longo do tempo de exposição ao fogo 
seguindo a lei constitutiva anteriormemte definida. Essa metodologia 
é semelhante à realizada em pesquisas anteriores [20].

4. Validação do modelo computacional

Neste item é apresentado o resultado da validação da simulação 
computacional no programa DIANA® por meio da comparação 
dos resultados numéricos com valores experimentais obtidos por 

Figura 7
Seção transversal da laje alveolar utilizada na validação do modelo computacional [26]

Figura 8
Esquema de carregamento da laje alveolar utilizada na validação do modelo computacional [26]
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Shakya e Kodur [26] de lajes alveolares submetidas a um incên-
dio-padrão segundo a curva da ASTM-E119.

4.1 Propriedades geométricas da laje

Shakya e Kodur [26] ensaiaram e simularam computacionalmen-
te seis lajes alveolares submetidas a carregamento de serviço 
e diferentes curvas de incêndio. Neste artigo, escolheu-se para 
validar o modelo computacional uma das lajes ensaiadas por es-
ses autores, confeccionada com agregado graúdo do tipo carbo-
nato, e que foi submetida ao aquecimento segundo a curva de 
incêndio-padrão definida pela ASTM E-119 [2]. As lajes ensaia-
das pelos autores possuiam 4,0 m de vão, 1,20 m de largura, 20 
cm de altura, seis alvélos circulares e sete cordoalhas de pro-
tensão de 12,7 mm. Nas Figuras 7 e 8 são mostradas a seção 
transversal das lajes alveolares e o esquema de carregamento 
mecânico, respectivamente. As lajes alveolares possuíam con-
creto com resistência à compressão de 75 MPa e foram projeta-
das conforme o Manual do PCI [5]. Os apoios estavam liberados 
para a rotação. Foi aplicado um carregamento mecânico à laje 
de 69,4 kN, o que correspondia a 60% da resistência à flexão 
da laje em temperatura ambiente. Além dos ensaios, Shakya e 
Kodur [26] desenvolveram modelos numéricos em um programa 
de elementos finitos para representar o comportamento das lajes 
alvealoares em situação de incêndio. Maiores informações sobre 
os ensaios podem ser obtidas na referência [26]. 

4.2 Propriedades dos materiais

A Tabela 4 apresenta as propriedades térmicas e mecânicas do 
aço e do concreto utilizadas na modelagem computacional. Vale 
ressaltar que Shakya e Kodur [26] informaram em seu trabalho 
apenas as propriedades mecânicas do concreto e do aço em tem-
peratura ambiente, não informando a variação dessas proprieda-
des com a temperatura. A variação das propriedades mecânicas 

do concreto e do aço com a temperatura utilizada nas modelagens 
deste artigo são mostradas na Figura 1.

4.3	 Malha	de	elementos	finitos	e	estratégia	 
 de modelagem

Na construção do modelo computacional no DIANA® 9.6 foram reali-
zadas três estratégias de modelagem para determinação do campo 
de temperatura na seção transversal da laje: a primeira com carga 
térmica somente na região inferior da laje, a segunda preenchendo 
os alvéolos com ar (admitindo as propriedades de condutividade 
térmica e capacitância do ar mostradas na Tabela 5), ao invés de 
deixar somente os vazios, e a terceira aplicando carga térmica de 
convecção e radiação também na face superior dos alvéolos (Figu-
ra 9). A Figura 10 mostra a malha final utilizada na modelagem da 
laje alveolar considerando o ar no interior dos alvéolos.
A primeira estratégia de modelagem é a tipicamente utilizada em 
vários trabalhos, ou seja, é feita a modelagem da laje alveolar sem 
considerar o fluxo de calor na região interna dos alvéolos [35]. 
A segunda estratégia de modelagem considera uma laje maciça, 
porém na região dos alvéolos as propriedades térmicas são al-
teradas para as do ar. O objetivo é verificar se o fluxo de calor 
transferido por essa região representaria a situação observada na 
modelagem realizada por Shakya e Kodur [26]. Essa estratégia é 
semelhante a utilizada em outras pesquisas [27].

Tabela 4
Propriedades térmicas e mecânicas1 do concreto 
e do aço

Propriedade Concreto Aço 
Condutividade térmica

(W/m•ºC) 1,33 5,33

Capacitância 
(W/kg•ºC) 2,16 × 106 3,45 × 106

Módulo de elasticidade 
(MPa) 43500 210000

Resistência à compressão  
(MPa) 75 —

Resistência à tração
(MPa) 5,40 1900

Energia de fratura
(N/m) 143 —

Coeficiente de condutividade 
(W/m2•ºC) 25 —

Emissividade 0,7 —
1 As propriedades mecânicas do concreto e do aço não especificadas por Shakya e 

Kodur [26] foram retiradas da referência [36]

Tabela 5
Propriedades térmicas do ar

Condutividade térmica
(W/mºC)

Capacitância
(W/kgºC)

0,023 1210

Figura 9
Laje alveolar discretizada em elementos finitos por 
Shakya e Kodur considerando o fluxo de calor no 
interior dos alvéolos [26]

Figura 10
Laje alveolar representada com a malha de 
elementos finitos Q4HT e alvéolos preenchidos 
com as propriedades térmicas do ar
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Já na terceira estratégia de modelagem, semelhante ao realizado 
por Shakya e Kodur [26] e Aguado et al. [20], há elementos de con-
torno para transferência do calor tanto na face inferior da laje quanto 
na metade superior dos alvéolos. No ensaio não foi determinado 
com exatidão como o calor se propaga dentro do alvéolo. Para 

simular essa propagação de calor no interior dos vazios, Shakya 
e Kodur [26] propuseram que fosse definida uma curva de aque-
cimento específica para a face superior dos alvélos que difere da 
curva de aquecimento da face inferior da laje. Neste trabalho, tal 
curva foi construída a partir das médias das temperaturas em cada 
nó da malha de elementos finitos que compõem a metade inferior 
do alvéolo para cada intervalo de tempo. Essa curva foi aplicada 
aos elementos de contorno na metade superior dos alvéolos para 
simular a transferência de calor por convecção e radiação no interor 
dos alvóelos com o aquecimento da face inferior da laje. Essa me-
todologia é semelhante à utilizada por Aguado et al. [20].
Para validação dessas estratégias de modelagem térmica, foi 
realizada uma modelagem termoestrutural tridimensional (Figura 
11), cujo resultado foi comparado com os resultados obtidos por 
Shakya e Kodur [26] de modelagens computacionais no programa 
ANSYS. Os principais resultados analisados são o deslocamento 
vertical da laje e o seu panorama de fissuração ao longo do tempo.

4.4 Resultados da modelagem térmica

Os resultados encontrados para o campo de temperatura a partir 
das três estratégias de modelagem térmica bidimensional reali-
zadas no DIANA® 9.6 são mostrados nas Figuras 12, 13 e 14. Na 
primeira estratégia, na qual considerou-se a carga térmica apenas 

Figura 11
Malha de elementos finitos da laje alveolar para 
modelagem tridimensional termoestrutural

Figura 12
Campo de temperatura na seção transversal da laje alveolar – primeira estratégia: a) 60 minutos;
b) 120 minutos

Figura 13
Campo de temperatura na seção transversal da laje alveolar – segunda estratégia: a) 60 minutos;
b) 120 minutos

Figura 14
Campo de temperatura na seção transversal da laje alveolar – terceira estratégia: a) 60 minutos;
b) 120 minutos

a b

a b

a b
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na face inferior da laje, a temperatura máxima encontrada na face 
inferior foi de 876 °C e 998 °C após 60 e 120 minutos, respecti-
vamente (Figura 12). A temperatura encontrada nas cordoalhas 
de protensão inferiores foi, aproximadamente, igual a 271 °C e 
504 °C após 60 e 120 minutos, respectivamente. Na modelagem 
realizada por Shakya e Kodur [26] os valores obtidos foram de, 
aproximadamente, 300 °C após 60 minutos e 500 °C após 120 
minutos de incêndio. A diferença de temperatura observada nas 
cordoalahas nessa estratégia de modelagem foi de 9,7% a menos 
para 60 minutos e 8,4% a mais para 120 minutos de incêndio.
Na face superior da laje, não exposta à carga térmica, a tem-
peratura obtida na primeira estratégia de modelagem foi igual a 
42 °C, valor 82,7% menor que a obtida na modelagem feita por 
Shakya e Kodur [26].
Considerando-se o ar como um meio contínuo preenchendo todo 
o alvéolo (segunda estratégia), o campo de temperatura obtido 

é mostrado na Figura 13. A temperatura máxima na face inferior 
após 60 e 120 minutos de incêndio foi de 908 °C e 1000 °C, res-
pectivamente. Esses valores são maiores que os obtidos na pri-
meira estratégia de modelagem. O campo de temperatura resultou 
com um formato ondulado ao longo da laje e a temperatura máxi-
ma encontrada na região das cordoalhas foi de 273 °C e 494 °C 
após 60 e 120 minutos, respectivamente. Isso representa uma 
diferença de 5,9% a menos para 60 minutos e 6,2% a mais para 
120 minutos de incêndio em relação aos valores obtidos na mode-
lagem de Shakya e Kodur [26]. Isso mostra que o fluxo de calor no 
interior dos alvéolos de fato afeta a distribuição de temperatura na 
seção transversal, implicando em maiores valores de temperatura 
em algumas regiões da seção transversal da laje.
O campo de temperatura obtido da terceira estratégia de modela-
gem é mostrado na Figura 14. A Figura 15 mostra a curva de aque-
cimento utilizada para aplicação da carga térmica na face superior 
dos alvéolos. A temperatura máxima encontrada na face inferior 
da laje foi praticamente a mesma da primeira estratégia de mode-
lagem. Contudo, na região das cordoalhas a temperatura máxima 
subiu para 281 °C, após 60 minutos, e para 553 °C, após 120 
minutos. A diferença em relação aos valores obtidos por Shakya 
e Kodur [26] em sua modelagem foi de 3,1% a menos para 60 
minutos e 18,9% a mais para 120 minutos de incêndio, mostrando 
novamente a influência do fluxo de calor no interior dos alvéolos. 
Em relação à temperatura na face superior da laje, os resultados 
da terceira estratégia de modelagem são mais próximos dos valo-
res obtidos por Shakya e Kodur [26] em sua modelagem e nos en-
saios. A temperatura máxima obtida no DIANA® 9.6 foi de 296 °C, 
valor 19,5% maior que o valor obtido por Shakya e Kodur [26].
A Figura 16 apresenta os gráficos de evolução da temperatura em 
função do tempo em alguns pontos da seção transversal da laje 
para a primeira, segunda e terceira estratégias de modelagem. 
Esses pontos foram escolhidos pois são aqueles que foram moni-
torados no ensaio da laje em situação de incêndio. Comparando 
os resultados obtidos na modelagem feita no DIANA® 9.6 com os 
obtidos por Shakya e Kodur [26], nota-se que a terceira estratégia 
de modelagem é a que melhor representa a evolução da tempera-
tura na região interna da laje. Por exemplo, a temperatura na face 
superior da laje na primeira estratégia depois de 140 minutos de 

Figura 15
Curva de aquecimento aplicada na face 
superior do alvéolo para laje de 20 cm de 
altura com alvéolos circulares

Figura 16
Evolução da temperatura ao longo do tempo: a) primeira estratégia; b) segunda estratégia; 
c) terceira estratégia

a b c
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incêndio foi de apenas 42 °C, enquanto no trabalho de Shakya e 
Kodur [26] a temperatura nessa região foi de 248 °C. Na segunda 
estratégia de modelagem essa temperatura foi de apenas 49 °C. 
Em ambos os casos, houve uma diferença de cerca de 200 °C 
para o valor obtido por Shakya e Kodur [26].
Da mesma forma, a temperatura no ponto do meio da seção 
transversal da laje alveolar na primeira estratégia foi mais de 50%  

inferior ao valor encontrado por Shakya e Kodur [26], enquanto o va-
lor obtido da segunda estratégia foi 93% inferior. Por outro lado, a 
diferença de temperatura entre o valor obtido da terceira estratégia de 
modelagem no DIANA® 9.6 e o valor obtido por Shakya e Kodur [26] 
no ponto do meio da seção transversal foi de apenas 7,8%. Nessa 
estratégia, contudo, foi observada uma maior temperatura na região 
da cordoalha depois de 90 minutos de incêndio quando comparado 

Figura 17
(a) Deslocamento em função do tempo; (b) panorama de fissuração da laje após 60, 90 e 120 minutos

b

60 minutos

90 minutos

120 minutos

a
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aos valores obtidos da modelagem de Shakya e Kodur [26]. Isso evi-
dencia que essa estratégia, aliada à curva de quecimento no alvéolo 
mostrada na Figura 15, representou melhor a variação de temperatu-
ra na região interna da laje alveolar, a despeito da maior temperatura 
na cordoalha depois de 90 minutos de exposição ao fogo.

4.5 Resultados da modelagem termoestrutural

O modelo termoestrutural procurou avaliar, além do campo de 
temperatura na seção transversal, os deslocamentos e o processo 
de formação de fissuras na laje durante o processo de exposição 
ao fogo. A laje alveolar foi considerada biapoiada, com dois apoios 
do 2º gênero, ou seja, com restrições na horizontal e na vertical.
A tensão de protensão nas cordoalhas utilizada na modelagem foi 
de 1305 MPa, o que dá uma força de 13,18 kN em cada cordoalha 
de 12,7 mm. Essa tensão representa 70% da resitência ao escoa-
mento do aço de protensão e foi o valor aplicado na fabricação da 
laje [26]. O carregamento mecânico foi aplicado por meio de duas 
forças concentradas, conforme o esquema de ensaio mostrado na 
Figura 8, cada uma com valor igual a 69,4 kN. Esse carregamento 
corresponde a 60% do carregamento que provocaria a ruína da 
laje no Estado Limite Último a temperatura ambiente.
A partir da análise termoestrutural foi obtida a variação do desloca-
mento vertical no meio do vão mostrada na Figura 17a. Esse resul-
tado foi comparado com o obtido da simulação computacional de 
Shakya e Kodur [26]. Observa-se que o resultado da modelagem no 
código DIANA® 9.6 apresentou maiores deslocamentos após 40 mi-
nutos de incêndio. Isso ocorre mesmo com a temperatura nas cordo-
alhas obtida da terceira estratégia de modelagem térmica sendo igual 
a obtida da modelagem de Shakya e Kodur [26] até, aproximadamen-
te, 90 minutos de incêndio. Uma possível razão da divergência dos 
resultados pode ser devido à diferença da lei constitutiva do concreto 
utilizada nesse artigo e no trabalho de Shakya e Kodur [26]. 
Apesar da diferença de resultados das duas modelagens, até 90 
minutos de incêndio obtem-se uma taxa de deslocamento vertical 

pequena e semelhante entre as modelagens, isto é, de aproxi-
madamene 0,6 mm/min da modelagem de Shakya e Kodur [26] 
e de 0,9 mm/min da modelagem deste artigo. Segundo a norma 
UNI-EN 1363-1 [27], uma laje de concreto atinge o colapso após 
90 minutos de incêndio quando a taxa de deslocamento vertical 
atinge o valor de:

(1)

sendo L o vão da laje e d a altura da laje. Para a laje alveolar em 
análise, a taxa limite vale, portanto, v = 8,9 mm/min. Esse valor não 
foi atingido em nenhuma das modelagens, o que indica que essa 
laje suportaria até 140 minutos de incêndio sem atingir o colapso. 
Para confirmar essa conclusão, a resistência residual da laje alveo-
lar em situação de incêndio foi avaliada pelo método analítico apre-
sentado no próximo item.
A Figura 17b apresenta o panorama de fissuração da laje alveolar 
após 60, 90 e 120 minutos. Esse panorama de fissuração encon-
trado pela modelagem no código DIANA® 9.6 foi bem próximo do 
obtido no trabalho de Kodur e Shakya [26]. As fissuras no senti-
do longitudinal surgiram após 20 minutos, assim como no mode-
lo computacional. Aos 60 minutos as fissuras de flexão são bem 
visíveis e aos 75 minutos aparecem as fissuras de cisalhamento. 

4.6	 Avaliação	da	resistência	à	flexão	por	meio	
	 de	modelos	analíticos	simplificados

O momento fletor resistente da laje alveolar em função do tempo de 
exposição ao fogo, ou resistência residual, pode ser determinado a 
partir das equações de equilíbrio na seção do meio do vão da laje e 
utilizando o Método das isotermas de 500 °C descrito no item 2.2. 
Conhecido o campo de temperatura na seção transversal e a evo-
lução da temperatura na cordoalha, a resistência ao escoamento do 
aço em temperatura elevada é determinada por meio da Figura 1f, 
recomendada pelo Eurocode 2 [3] para armadura de protensão. Para 
cada intervalo de tempo, o momento fletor resistente é determina-
do a partir das equações clássicas da teoria de concreto armado e 
protendido por meio do equilibrio das forças normais de compres-
são no concreto e de tração na armadura, considerando os domínios 
de ruptura para o Estado Limite Último definidos pela norma NBR 
6118:2014 [37] para elemetos lineares submetidos à flexão. O cam-
po de temperatura utilizado nessa análise foi o determinado para a 
primeira e terceira estratégias de modelagem mostradas no item 4.4. 
Os resultados obtidos desse processo de cálculo analítico são com-
parados com os obtidos da modelagem computacional desenvovida 
por Shakya e Kodur [26], conforme apresentado na Figura 18. Nota-
-se dessa figura que o momento fletor resistente à temperatura am-
biente para essa laje é estimado em 160 kNm por Shakya e Kodur 
[26] e em 179 kNm pelo método analítico. Conclui-se, assim, que o 
método analítico estimou um momento fletor resistente apenas 12% 
superior ao valor obtido da modelagem mecânica não linear.
Com o aumento da temperatura, há a redução da resistência ao es-
coamento da cordoalha, o que implica na redução do momento fetor 
resistente da laje alveolar. Vale observar que nesse cálculo foram 
adotados valores unitários para os coeficientes de redução da resis-
tência dos materiais aço e concreto e não foi considerada a redução 
da resistência à compressão do concreto sob carregamento de longa 

Figura 18
Momento resistente da laje alveolar em função 
do tempo
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duração (fluência) pelo fato do incêndio ser uma ação excepcional. 
Observa-se da Figura 18 que a taxa de redução do momento fletor 
resistente da laje alveolar pelo método analítico é ligeiramente maior 
que o previsto por Shakya e Kodur [26] até cerca de 80 minutos de in-
cêndio-padrão. Após esse tempo, o método analítico com a primeira 
estratégia de modelagem tende a fornecer valores para o momento 
fletor resistente próximos dos obtidos da modelagem mecânica não 
linear, enquanto a terceira estratégia de modelagem do campo térmi-
co tendo a fornecer momentos fletores resistentes menores. 
Segundo a Tabela 3, essa laje poderia atender a um TRRF de 90 
a 120 minutos, dependendo da relação entre o momento fletor 
solicitante em temperatura elevada e o momente fletor resistente a 
temperatura ambiente (Msd/Mrd). Como essa laje foi carregada com 
uma carga equivalente a 60% da sua resistência à flexão, tem-se 
que a relação Msd/Mrd dessa laje é igual a 0,6, de onde conclui-se 
da Tabela 3 que essa laje atenderia a um TRRF de 90 minutos. 
Adotando Msd igual a 96 kNm na Figura 18, o que corresponde a 
60% do momento fletor resistente à temperatura ambiente estima-
do por Shakya e Kodur [26] e 54% do valor estimado pelo método 
analítico, conclui-se que essa laje poderia resistir a um incêndio-
-padrão por um período que varia de 80 a 90 minutos, apresenta-
do relativa concordância com a resistência ao fogo prevista na Ta-
bela 3. Neste caso, não há influência da estratégia de modelagem 
térmica, uma vez que a temperatura nas cordoalhas é a mesma 
nas três estratégias até cerca de 90 minutos de exposição ao fogo.
Ainda segundo a Tabela 3, caso seja necessário que essa laje 
atenda a um TRRF de 120 minutos, a relação Msd/Mrd pode ser de 
até 0,49, isto é, o momento fletor solicitante em situação de incên-
dio pode ser de até 78 kNm. Neste caso, o método analítico indica 
que a laje atinge esse valor de momento fletor resistente para um 
tempo de exposição ao fogo que varia de 90 a 100 minutos, sendo 
o maior tempo obtido da primeira estratégia de modelagem térmi-
ca. Isso indica que o método tabular, neste caso, superestima o 
TRRF da laje em análise.

5. Laje alveolar de pequena altura  
 em situação de incêndio

Na sequência foi analisada uma laje alveolar de pequena altura, 
isto é com 16 cm, comumente utilizada em obras com baixa carga 

variável ou com pequenos vãos, cuja geometria é mostrada na 
Figura 19 [36]. Para a modelagem térmica dessa laje, a fonte de 
calor foi aplicada na sua face inferior e seguiu a curva de incêndio-
-padrão recomendada pela ISO 834 [38]. Vale ressaltar que essa 
curva é muito próxima da curva recomendada pela ASTM E-119 
[2] utilizada na modelagem da laje de 20 cm de altura.

5.1 Propriedades dos materiais

Os modelos constitutivos dos materiais utilizados foram os mes-
mos descritos no item 4.2, ou seja, modelo elastoplástico perfeito 
com critério de plastificação de von Mises e patamar de escoa-
mento de 1900 MPa para o aço de protensão. Já para o concreto 
utilizou-se o modelo Total strain crack com decaimento exponen-
cial (Figura 2a) para o comportamento à tração e a curva parabóli-
ca (Figura 2b) para o comportamento à compressão. A redução da 
resistência dos materiais com o aumento da temperatura foi toma-
da semelhante ao mostrado na Figura 1. As propriedades térmicas 
do concreto e do aço usadas na modelagem são as mostradas na 
Tabela 4, equanto as propriedades mecânicas foram obtidas da 
referência [36].

Figura 19
Seção transversal de projeto da laje de pequena 
altura analisada – dimensões em milímetro [36]

Figura 22
Campo de temperatura após 60 minutos – Laje de 16 cm: a) primeira estratégia de modelagem; 
b) terceira estratégia de modelagem

a b

Figura 20
Curva de aquecimento para aplicação da carga 
térmica no alvéolo para a laje de 16 cm de altura

Figura 21
Seção transversal da laje alveolar de 16 cm 
de altura com representação da malha de 
elementos finitos
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5.2	 Malha	de	elementos	finitos	e	estratégias	
 de modelagem

Foram utilizadas duas estratégias de modelagem para determinação 
do campo de temperaturas: a primeira com carga térmica aplicada 
somente na face inferior da laje e a segunda com carga térmica apli-
cada tanto na face inferior quanto na metade superior do interior do 
alvéolo. Para definir a curva de aquecimento no interior do alvéolo, foi 
feita a média das temperaturas em cada nó da malha de elementos 
finitos na metade inferior do alvéolo. A curva de temperatura aplicada 
na face superior dos alvéolos é mostrada na Figura 20.
A Figura 21 mostra a seção transversal com a malha de elementos 
finitos, os quais possuem dimensão aproximada de 5 mm, o que 
resultou em uma malha com 1266 elementos. Foram utilizados 
os elementos finitos QU4 Q4HT para a seção transversal da laje 
e B2HT para o elemento de contorno nas faces onde se aplica a 
carga térmica. Nas faces laterais e na face superior da laje não 
havia troca de calor com o meio externo.

5.3 Resultados da modelagem térmica

Os resultados do campo de temperatura após 60 minutos de incên-
dio são mostrados na Figura 22. A Figura 23 apresenta o gráfico de 
evolução da temperatura ao longo do tempo nos pontos A (cordoa-
lha de protensão, localizada a 32 mm da face inferior), B (altura mé-
dia da laje), C (40 mm abaixo da face superior) e D (face superior). 
Comparando as duas estratégias de modelagem (com carga térmi-
ca somente na face inferior e carga térmica também nos alvéolos) 
nota-se que a temperatura nas cordoalhas pelas duas estratégias 
é parecida até 90 minutos de incêndio, mostrando uma maior tem-

Figura 23
Evolução da temperatura ao longo do tempo – laje de 16 cm

A B

D

C

Figura 24
Evolução da temperatura na armadura em 
função da distância à face exposta ao fogo [6]

Figura 25
Evolução da temperatura ao longo do tempo – laje de 20 cm

E F
G

H



429IBRACON Structures and Materials Journal • 2020 • vol. 13 • nº 2

  D. L. ARAÚJO  |  G. D. C. PINTO

peratura pela estratégia de carga térmica nos alvéolos após esse 
tempo de exposição ao fogo. Porém, a temperatura no concreto ao 
longo da altura da laje é bem maior na segunda estratégia de mo-
delagem, alcançando uma temperatura de 117 °C na face superior 
da laje com 60 minutos de incêndio. Nesse tempo, a temperatura na 
cordoalha alcança 505 °C, valor bem superior ao previsto na Figura 
24 e em outras literaturas técnicas [39], nas quais essa temperatura 
é alcançada apenas com 120 minutos de exposição ao fogo. 
Em sua grande maioria, o campo de temperatura na literatura técnica 
foi determinado para lajes alveolares com altura maior que 20 cm. 
Quando a laje em estudo tem sua altura aumentada para 20 cm, a 
temperatura na cordoalha, depois de 60 minutos de exposição ao 
fogo, atinge uma temperatura menor, de 380 °C (Figura 25), mostran-
do que além da distância da armadura à face inferior, a altura da laje 

alveolar influencia na temperatura da cordoalha de protensão. Esse 
valor de temperatura é semelhante ao previsto pela Figura 24. 

5.4	 Avaliação	da	resistência	à	flexão

Inicialmente foi determinado o momento fletor resistente da laje 
alveolar em temperatura ambiente. Para isso, foi realizada uma 
modelagem mecânica não linear, conforme esquema mostrado 
na Figura 26, cujo resultado é mostrado na Figura 27. Observa-
-se que o momento fletor último obtido da modelagem foi igual 
a 102 kNm, enquanto o momento fletor útimo obtido do ensaio 
foi igual a 99,6 kNm [36], uma diferença de apenas 2,4%. Já o 
momento fletor resistente à temperatura ambiente estimado pelo 
método analítico foi igual a 110,1 kNm, uma diferença de apenas 
10% com relação ao valor obtido do ensaio. Isso mostra a eficiên-
cia do método analítico na estimativa da resitência à flexão da laje 
alveolar em estudo.
A Figura 28 apresenta a redução do momento fetor resistente da 
laje alveolar em função do tempo de exposição ao fogo obtido do 
método da istoterma de 500 °C, descrito no item 2.2, com a pri-
meira estratégia de modelagem térmica. Vale ressaltar que neste 
caso houve pouca influência da estratégia de modelagem térmi-
ca na variação de temperatura da cordoalha até 90 minutos de 
exposição da laje ao fogo. Nessa figura também é destacado o 
momento fletor de 66,1 kNm, o que equivale a 60% do momento 
fletor resistente à temperatura ambiente. 
Segundo a Tabela 3, essa laje alveolar poderia atender a um TRRF 
de 60 minutos para uma relação Msd/Mrd maior que 0,6. Contudo, 
como visto na Figura 28, essa relação de Msd/Mrd é alcançada após 
35 minutos de exposição ao incêndio-padrão. Após 60 minutos de 
exposição ao incêndio-padrão, o momento fletor resistente é de 
apenas 29% do momento fletor resistente à temperatura ambien-
te. Esse resultado mostra que, para essa laje de pequena altura, o 
método tabular superestimou a resistância da laje quando suetida 
a 60 minutos de exposição ao incêndio-padrão.

Figura 26
Esquema de ensaio à flexão da laje alveolar 
com altura de 16 cm [36] – dimensões em cm

Figura 27
Força versus deslocamento para a laje alveolar 
de 16 cm de altura a temperatura ambiente [36]

Figura 28
Momento resistente da laje alveolar em função 
do tempo – laje de 16 cm
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6. Conclusões

As principais conclusões obtidas desse trabalho são:
n Das três estratégias de modelagem térmica analisadas, cons-

tatou-se que a melhor representação da variação da tempe-
ratura ao longo da altura da laje alveolar, na nervura de con-
creto, se dá ao considerar uma carga térmica na face inferior 
dos alvéolos. Contudo, essa estratégia tende a superestimar a 
temperatura na cordoalha para períodos de exposição ao fogo 
superiores a 90 minutos quando se analisou uma laje alveolar 
com altura de 20 cm e alvéolos circulares;

n Na falta de um critério mais preciso para estimar a carga térmica 
nos alvéolos, a metodologia adotada de se obter uma curva mé-
dia de temperatura na face infeior do alvéolo e transferi-la para a 
face superior do alvéolo mostrou-se adequada para representar 
a variação de temperatura ao longo do tempo no concreto. Me-
todologias semelhantes são encontradas em outros trabalhos 
da literatura, contudo esses trabalhos não apresentam as cur-
vas térmicas utilizadas na modelagem das lajes alveolares para 
comparação com as curvas obtidas neste artigo;

n A análise das curvas térmicas obtidas nesse trabalho mostra 
um claro atraso no aquecimento dos alvéolos da laje de 16 cm 
com alvóelos oblongos quando comparada com a curva tér-
mica obtida para a laje alveolar de 20 cm com alvéolos circu-
lares. Esse atraso, apesar de não ter reduzido a temperatura 
final na superfície interna do alvéolo depois de 140 minutos, 
deve-se à maior distância do alvéolo à face inferior na laje de 
16 cm de altura, isto é, 35 mm nessa laje contra 25 mm na laje 
com alvéolos circulares;

n Segundo o método tabular da norma NBR 9062, baseado em 
recomendações internacionais, o TRRF da laje de 20 cm de 
altura analisada neste trabalho (com c1 = 44 mm) é de 90 mi-
nutos quando a relação entre o momento fletor solicitante em 
temperatura elevada e o momente fletor resistente a tempera-
tura ambiente (Msd/Mrd) é igual ou maior que 0,6 e de 120 mi-
nutos quando a relação Msd/Mrd varia de 0,4 a 0,49. Do método 
analítico com a isoterma de 500 °C, associado ao campo de 
temperatura obtido tanto da primeira quanto da terceira estra-
tégia de modelagem térmica, conclui-se que o TRRF dessa 
laje varia de 80 a 90 minutos para uma relação Msd/Mrd igual a 
0,6 e varia de 90 a 100 minutos para uma relação Msd/Mrd igual 
a 0,49. Assim, o TRRF estimado pelo método tabular mostra-
-se adequado para uma relação Msd/Mrd igual a 0,6 e superes-
timado quando a relação Msd/Mrd é igual a 0,49;

n A modelagem térmica da laje alveolar de altura reduzida, isto é, 
com 16 cm de altura e c1 = 32 mm, mostrou que a variação de 
temperatura na cordoalha é maior que a prevista na literatura téc-
nica, independentemente da estratégia térmica adotada. Neste 
caso, aos 60 minutos de exposição ao incêndio-padrão é atingi-
da uma temperatura na cordoalha que seria atingida apenas aos 
120 minutos segundo a literatura técnica. Esse efeito está rela-
cionado com a altura da laje alveolar, uma vez que a mesma laje, 
porém com altura de 20 cm, apresenta uma temperatura menor 
na cordoalha e semelhante aos resultados previstos na literatura;

n Segundo o método tabular da norma NBR 9062, uma laje al-
veolar com 16 cm de altura e c1 = 32 mm poderia atender a 
um TRRF de 60 minutos para uma relação Msd/Mrd maior que 

0,6. Contudo, do método analítico com a isoterma de 500 °C 
associado ao campo de temperatura obtido tanto da primeira 
quanto da terceira estratégia de modelagem térmica, a rela-
ção de Msd/Mrd igual a 0,6 é alcançada após 35 minutos de 
exposição ao incêndio-padrão. Após 60 minutos de exposição 
ao incêndio-padrão, o momento fletor resistente é de apenas 
29% do momento fletor resistente à temperatura ambiente. 
Esse resultado mostra que, para essa laje de pequena altura, 
o método tabular superestima o seu TRRF. Isso deve-se ao 
fato de que a maior parte dos resultados de campo térmico 
disponíveis na literatura foram obtidos para lajes alveolares 
com altura maior que 20 cm.

Os resultados aqui apresentados mostram a importância de se 
adotar no projeto processos mais refinados para a estimativa da 
segurança das lajes alveolares em situação de incêndio, uma vez 
que parâmetros como a geometria dos alvéolos e a distância dos 
mesmos à face inferior da laje podem influenciar na variação da 
temperatura nas cordoalhas, e não apenas a distância das cor-
doalhas até a face aquecida. O método da isoterma de 500 °C 
associado a um campo de temperatura obtido de uma modelagem 
térmica fornece estimativas mais realistas de TRRF, devendo, 
sempre que possível, ser adotado no projeto de lajes alveolares 
em situação de incêndio. 

7. Agradecimentos

Os autores agradecem ao CNPq (Conselho Nacional de Desen-
volvimento Científico e Tecnológico) pelo apoio financeiro dessa 
pesquisa (projeto no 442716/2014-1). Agradecem também à FA-
PEG (Fundação de amparo à pesquisa do Estado de Goiás) pela 
concessão da bolsa de estudos durante a vigência da pesquisa.

8.	 Referências	bibliográficas

[1]  EUROPEAN COMMITEE FOR STANDARDIZATION. Eu-
rocode 1 — Actions on structures — Part 1-2: General 
actions – Actions on structures exposed to fire. 2002.

[2]  ASTM International. ASTM E119-15 — Standard test 
methods for fire tests of building construction and materi-
als. U.S.A, 2015.

[3]  EUROPEAN COMMITTEE FOR STANDARDZATION. 
Eurocode 2 — Design of concrete structures — Part 1-2: 
General rules — Structural fire design, 2004.

[4]  AMERICAN CONCRETE INSTITUTE. ACI 216.1M-07 
— Code requirements for determining fire resistance 
of concrete masonry construction assemblies (metric).  
U.S.A, 2007.

[5]  PRECAST/PRESTRESSED CONCRETE INSTITUTE. 
PCI Manual for design of hollowcore slabs. 2. ed.  
Chicago, 1998.

[6]  BRITISH STANDARDS. BS EN 1168:2005. Precast con-
crete products – Hollow core slabs. 2005.

[7]  ASSOCIAÇÃO BRASILEIRA DE NORMAS TÉCNICAS. 
NBR 15200: Fire design of concrete structures. Rio de 
Janeiro, 2012 (in Portuguese).

[8]  ASSOCIAÇÃO BRASILEIRA DE NORMAS TÉCNICAS. 
NBR 14432: Fire-resistance requirements for building 



431IBRACON Structures and Materials Journal • 2020 • vol. 13 • nº 2

  D. L. ARAÚJO  |  G. D. C. PINTO

construction elements — Procedure. Rio de Janeiro, 
2001 (in Portuguese).

[9]  ASSOCIAÇÃO BRASILEIRA DE NORMAS TÉCNICAS. 
NBR 9062: Design and execution of precast concrete 
structures. Rio de Janeiro, 2017 (in Portuguese).

[10]  SILVA, V.P. Concrete beams fire design. Enhancement of 
some recommendations of the Eurocode. Ibracon Struc-
tures and Materials Journal, v. 4, n. 2, 277–303, 2011.

[11]  SUAZNABAR, J.S., SILVA, V.P. Combined axial and flex-
ural loads in short reinforced concrete columns in fire: 
ultimate limit state curves using 500°C isotherm method. 
Ibracon Structures and Materials Journal, v. 11, n. 7,  
163–182, 2018.

[12]  CHEREM, M., SILVA, V.P. Determination of the ULS, for 
columns with small dimensions, under biaxial bending 
and symmetrical fire conditions. Ibracon Structures and 
Materials Journal, v. 10, n. 2, 451–476, 2017.

[13]  SILVA, V.P. Fire design of reinforced concrete columns. 
An alternative to the tabular method presented by the 
Brazilian standard NBR 15200:2004. Ibracon Structures 
and Materials Journal, v. 1, n. 4, 331–392, 2008.

[14]  ROCHA, F. M., MUNAIAR NETO, J. Analysis of slim floor 
beams in fire: emphasis on the concrete constitutive mod-
els. Ibracon Structures and Materials Journal, v. 7, n. 1, 
158–177, 2014.

[15]  SIMÕES, Y.S., ROCHA, F. M., MUNAIAR NETO, J. Nu-
merical comparison between the thermo-structural be-
havior of steel and partially encased steel and concrete 
composite columns in fire. Ibracon Structures and Materi-
als Journal, v. 11, n. 4, 876–901, 2018.

[16]  PIERIN, I., SILVA, V.P. Fire design of composite ribbed 
slabs. Ibracon Structures and Materials Journal, v. 7, n. 2, 
178–207, 2014.

[17]  RIGOBELLO, R., ALMEIDA, S.J.C., MUNAIAR NETO, J., 
MALITE, M., SILVA, V.P. The Influence of end conditions 
on numerical models of cold formed steel and concrete 
composite beams in fire. Ibracon Structures and Materials 
Journal, v. 3, n. 3, 357–373, 2010.

[18]  HERTZ, K., GIULIANI, L., SØRENSEN, L. S. Fire resis-
tance of extruded hollow-core slabs. Journal of Structural 
Fire Engineering, v. 8, p. 324–336, 2017.

[19]  KAKOGIANNIS, D., PASCUALENA, F., REYMEN, B., 
PYL, L., NDAMBI, J. M., SEGERS, E., LECOMPTE, D., 
VANTOMME, J., KRAUTHAMMER, T. Blast performance 
of reinforced concrete hollow core slabs in combination 
with fire: Numerical and experimental assessment. Fire 
Safety Journal, v. 57, p. 69–82, 2013.

[20]  AGUADO J. V., ALBERO, V., ESPINOS, A., HOSPITAL-
ER, A., ROMERO, M. L. A 3D finite element model for 
predicting the fire behavior of hollow-core slabs. Engi-
neering Structures, v. 108, p. 12–27, 2016.

[21]  AGUADO, J.V., ESPINOS, A, HOSPITALER.A, 
ORTEGA.J, ROMERO.L. Influence of reinforcements ar-
rangement in flexure fire behavior of hollow core slabs. 
Fire Safety Journal, v. 53, p. 72–84, 2012.

[22]  KODUR, V. K. R., SHAKYA, A. M. Factors governing 
the shear response of prestressed concrete hollowcore 

slabs under fire conditions. Fire Safety Journal, v. 88,  
p. 67–88, 2017.

[23]  KODUR, V. K. R., SHAKYA, A. M. Modelling the response 
of precast, prestressed concrete hollow-core slabs ex-
posed to fire. PCI Journal, v. 78, p. 78–94, 2014.

[24]  MIN, J., DHAKAL, R. P., MOSS, P. J., BUCHANAN, A. H., 
ABU, A. K. Modelling the fire resistance of prestressed 
concrete floors using multi-spring connection elements. 
Journal of Structural Fire Engineering, v. 3, p. 1–18, 2012.

[25]  SHAKYA, A. M., KODUR, V. K. R. Modelling shear fail-
ure in precast prestressed concrete hollowcore slabs un-
der fire conditions. Journal of Structural Engineering, v. 
143(9), 2017.

[26]  SHAKYA A.M, KODUR, V.K.R. Response of precast pre-
stressed concrete hollowcore slabs under fire conditions. 
Engineering Structures, v. 87, p. 126–138, 2015.

[27]  VENANZI, I., BRECCOLOTTI, M., D’ALESSANDRO, 
A., MATEREZZI, A. L. Fire performance assessment of 
HPLWC hollow core slabs through full-scale furnace test-
ing. Fire Safety Journal, v. 69, p. 12–22, 2014.

[28]  COSTA, C.N. Dimensionamento de elementos de con-
creto armado em situação de incêndio. Tese (Douto-
rado em Engenharia de Estruturas), Escola Politéc-
nica, Universidade de São Paulo, São Paulo, 2008. 
doi:10.11606/T.3.2008.tde-04092008-155911.

[29]  KLEIN JÚNIOR, O. Pilares de concreto armado em situa-
ção de incêndio submetidos à flexão normal composta. 
Dissertação (Mestrado em Engenharia de Estruturas), 
Escola Politécnica, Universidade de São Paulo, São Pau-
lo, 2011. doi:10.11606/D.3.2011.tde-17082011-154210.

[30]  SILVA, V.P. Projeto de estruturas de concreto em situação 
conforme a ABNT NBR 15200:2012, São Paulo, Blucher, 
1 ed., 2012.

[31]  TNO. DIANA: Finite Element Analysis – User’s Manual 
i DIANA. Release 9.6, 1 ed., Netherlands: TNO DIANA, 
2015.

[32]  ROCHA, F.M. Modelos numéricos de vigas mistas de 
aço e concreto pertencentes a sistemas de pisos mistos 
de pequena altura em situação de incêndio. Dissertação 
(Mestrado em Estruturas), Escola de Engenharia de São 
Carlos, Universidade de São Paulo, São Carlos, 2012. 
doi:10.11606/D.18.2012.tde-19032012-090525.

[33]  SANTOS, D.B.R. Modelagem numérica de lajes mistas 
de aço e concreto em situação de incêndio. Dissertação 
(Mestrado em Estruturas), Escola de Engenharia de São 
Carlos, Universidade de São Paulo, São Carlos, 2014. 
doi:10.11606/D.18.2014.tde-04062014-153311.

[34]  FEENSTRA, P. H., BORST, R. Aspects of robust com-
putational modelling for plain and reinforced concrete. 
Heron, , v. 38, n. 4, p. 3–76, 1993.

[35]  PIERIN, I., SILVA, V. P. Análise térmica de laje hollow 
core protendida em situação de incêndio. In: 51º Con-
gresso Brasileiro do Concreto, 2009, Curitiba. Anais: 
Concreto para obras de infraestrutura Sustentáveis. São 
Paulo: IBRACON, 2009. p. 1–17.

[36]  SILVA, R.P.M. Resistência à força cortante de lajes al-
veolares preenchidas de pequena altura, Goiânia, 2015, 



432 IBRACON Structures and Materials Journal • 2020 • vol. 13 • nº 2

Fire behavior of shallow prestressed hollow core slabs from computational modeling

Dissertação (mestrado) – Escola de Engenharia Civil e 
Ambiental, Universidade Federal de Goiás, 201p.

[37]  ASSOCIAÇÃO BRASILEIRA DE NORMAS TÉCNICAS. 
NBR 6118: Design of concrete structures — Procedure. 
Rio de Janeiro, 2014 (in Portuguese).

[38]  INTERNATIONAL ORGANIZATION STARDADZATION. 
ISO 834-1:1999 Fire-resistance tests — Elements of 
building construction — Part 1: General requirements. 
Geneva, 1999.

[39]  ASSOCIATION OF MANUFACTURERS OF PRE-
STRESSED HOLLOW CORE FLOORS — ASSAP. The 
Hollow Core Floor Design and Applications. 1 ed. Verona: 
Offset Print Veneta. 2002. 



© 2020 IBRACON

Volume 13, Number 2 (April 2020) p. 433 – 454 • ISSN 1983-4195
http://dx.doi.org/10.1590/S1983-41952020000200012

Lightweight concrete with coarse aggregate 
from ceramic waste at high temperatures

Concreto leve com agregado graúdo proveniente 
de resíduo cerâmico sob elevadas temperaturas

a Universidade Estadual de Campinas, Faculdade de Engenharia Civil, Arquitetura e Urbanismo, Campinas, SP, Brasil;
b  Centro Universitário Salesiano de São Paulo, Campus São José, Campinas, SP, Brasil.

Received: 03 Dec 2018 • Accepted: 03 Jul 2019 • Available Online: 26 Mar 2020

 This is an open-access article distributed under the terms of the Creative Commons Attribution License 

  L. PASSOS a

lupa1602@unicamp.br
https://orcid.org/0000-0002-1477-1880

A. L. MORENO Jr. a

armoreno@unicamp.br
https://orcid.org/0000-0002-7660-050X

A. A. A. SOUZA b

adriana.souza@sj.unisal.br
https://orcid.org/0000-0002-6486-2828

Abstract 

Resumo

With the increasing use of recycled materials from civil construction, mainly as substitute for some aggregates in concrete mixtures, it is neces-
sary to obtain technical information on the performance of these new mixtures. National and international research on the use of ceramic waste 
in concrete production highlight good results of this new material’s mechanical performance in environmental situations. However, little is known 
about its behavior at high temperatures. In this context, we sought to verify the performance of concrete mixtures produced with aggregates from 
ceramic block waste at high temperatures, with evaluation of their residual mechanical strength, axial compressive strength and elastic modulus, 
and also their tendency to spalling in fire situations. The RILEM-129 MHT method [1] was used for the assessment of residual mechanical strength, 
and the tendency to spalling was evaluated according to the procedure suggested by Souza and Moreno [2]. In both these evaluations, there is no 
national standard, and, in the case of spalling, not even an international standard. Three concrete mixtures were used, one prepared with natural 
coarse basalt aggregate (reference) and the other two by replacing part of this natural aggregate with aggregate from ceramic block waste (40% 
and 100% of substitution in volume). In the end, it is concluded that the substitution of natural coarse aggregate for lightweight aggregate from 
ceramic block waste can be an excellent alternative to increase the resistance of concrete to fire. Thus, the results of mechanical strength and 
spalling in a fire situation, unprecedented in our country, can greatly support the decision-making about the use of this alternative material in the 
national construction industry.

Keywords: concrete, waste, dosage, fire.

Com o uso crescente de materiais reciclados provenientes da construção civil, principalmente como substituição de parte dos agregados em 
misturas de concreto, torna-se necessário suprir o meio técnico com informações sobre o desempenho destas novas misturas. Resultados de 
pesquisas, nacionais e internacionais, disponíveis quanto ao emprego de resíduos cerâmicos na produção de concreto, ressaltam bons resulta-
dos de desempenho mecânico deste novo material em situação ambiente. Entretanto, no que diz respeito ao desempenho sob elevadas tempe-
raturas, pouco se conhece do comportamento deste material. Neste contexto, buscou-se verificar o desempenho às elevadas temperaturas de 
misturas de concreto produzidas com agregados provenientes de resíduos de blocos cerâmicos; com avaliação da resistência mecânica residual 
quando exposto às elevadas temperaturas - resistência à compressão axial e módulo de deformação e, também, o comportamento destas 
misturas quanto à tendência ao lascamento em situação de incêndio. Na avaliação da resistência mecânica residual foi empregado o método 
RILEM-129 MHT [1] e, a tendência ao lascamento foi avaliada segundo procedimento sugerido por Souza e Moreno [2]. Em ambas, as citadas 
avaliações, não existe padrão nacional normatizado e, no caso do lascamento, nem mesmo internacional. Foram empregadas três misturas de 
concreto, uma preparada com agregado graúdo natural de basalto (referência) e outras duas com substituição de parte deste agregado natural 
por agregado proveniente de resíduos de blocos cerâmicos (substituição de 40% e de 100% em volume). Ao final, conclui-se que a substituição 
de agregado graúdo natural por agregado leve, proveniente de resíduo de blocos cerâmicos, pode ser uma excelente alternativa de incremento 
de desempenho do concreto ao fogo. Desta forma, os resultados de resistência mecânica e de lascamento, em situação de incêndio, inéditos em 
nosso país, podem auxiliar sobremaneira o meio técnico científico nacional na tomada de decisões quanto ao emprego deste material, alternativo, 
na indústria da construção civil nacional.

Palavras-chave: concreto, resíduos, dosagem, incêndio.
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1. Introduction 

Due to population growth, humanity is currently facing the problem 
of the generation of large amounts of garbage and waste. Much of 
this discarded material can and should be recycled. Although there 
are few national recycling and reuse programs, especially for ce-
ramic waste (Campos and Paulon [3]), there has been an increase 
in the search for solutions to reduce this environmental impact and 
preserve natural resources, with national and international research 
focused on the development of methods and technologies for the 
reuse of some of these ceramic wastes in the construction industry. 
According to Campos and Paulon [3], the ceramic industry has a 
high rate of material disposal during the process of manufacture, 
transportation and possible replacement of ceramic bricks, coatings, 
sanitary wares and electric porcelain insulators. Given this context, 
it is necessary to study the reuses of this material, one of them being 
the use of this ceramic waste as coarse aggregate in the production 
of concrete for structural purposes. In this case, the structural ele-
ments manufactured with these alternative concrete mixtures must 
meet the necessary design parameters, aiming, above all, at the 
buildings’ safety, both in environmental and fire situations.
Several authors [4,5,6,7,8,9] have studied the possible replace-
ment of natural aggregates with recycled ceramic materials and 
construction and demolition waste in environmental situations. In 
all the consulted works, the authors conclude that the reduction in 
the compressive strength of concrete is directly proportional to the 
increase in the percentage of substitution of natural with recycled 
aggregate, and that, even with this reduction, the substitution of 
natural aggregate with aggregate from ceramic waste may be vi-
able, with favorable results even in relation to the mechanical per-
formance of concrete for structural purposes.
Regarding the performance of this alternative concrete mixture in 
fire conditions, there are few results available in the international 
literature consulted and, it should be noted, they are nonexistent at 
the national level. In light of the above, this work aims to evaluate 
the residual mechanical strength of lightweight concrete produced 
with coarse aggregates from red ceramic waste at high tempera-
tures, and to verify this mixture’s tendency to explosive spalling. 

2. Residual mechanical strength of 
 common and lightweight concrete  
 at high temperatures

Cânovas [10] points out that the effect of fire on concrete structures 
is directly correlated with the behavior of the materials making up 
the mixture. The physical, mechanical and thermal properties of 
the components of concrete control the mixture’s response to 
high temperatures, and the type of coarse aggregate is one of the 
conditioning parameters of this behavior (Mehta e Monteiro [11]). 
Neville [12] states that: the loss in mechanical strength suffered by 
richer mixtures after exposure to high temperatures is greater than 
that suffered by mixtures with lower cement consumption; mixtures 
composed of aggregates with lower density tend to have greater 
residual mechanical strength than those composed of aggregates 
with higher density; concretes with high compressive strength have 
lower compressive strength after heating than mixtures with com-

mon strength, and; the residual mechanical strength of saturated 
concrete is lower than that of dry concrete.
It should be noted that, currently, given the importance of the “coarse 
aggregate type” parameter in the response of concrete to fire, na-
tional and international normative codes such as NBR 15200 [13], 
ACI 216R-89 [14] and EUROCODE 1 [15] make it the only param-
eter for differentiating the mechanical behavior of concrete mixtures 
at high temperatures, to the detriment of parameters as important 
as compressive strength class, moisture content and even porosity.
There are so many parameters involved in the response of concrete 
to fire that there is a large dispersion of national and international re-
sults, in relation to residual mechanical strength after heating, when 
these results are evaluated in light of a single parameter: the type 
of aggregate. The national results available in the literature have a 
percentage of significant differences as high as 70% [16,17]. 
These differences can be partly explained by the variation in the 
methodology of evaluation of residual mechanical strength in the 
laboratory. Nationally, there is no standardized procedure, while 
internationally, the standard is the RILEM-129 MHT method: Test 
Methods for Mechanical Properties of Concrete at High Tempera-
tures (1995) [1]. 
Not all types of aggregates are referenced in these normative 
codes, which are restricted to presenting the increase in residual 
mechanical strength with temperature of concretes produced with 
silica and calcareous aggregates [13, 14 e 15]. 
In the case of concrete produced with lightweight aggregates, only 
ACI 216R-89 [14] references it. This fact may be explained by the 
scarcity of national or international research on the subject. Some 
of these studies are presented below.
Souza and Moreno [18] studied the reduction in compressive 
strength with the increase in temperature of concrete prepared with 
expanded clay, submitted to temperatures of 300ºC and 600ºC, ac-
cording to the International Organization for Standadization’s Stan-
dard Curve – ISO 834 [19]. At the end, the authors conclude that 
the residual strength of concrete prepared with expanded clay is 
very close to the values referenced by the international normative 
codes for lightweight concrete. 
Laneyrie et al. [20] evaluated the residual mechanical strength of 
concretes made from recycled aggregates after exposure to tem-
peratures of 750°C. Three mixtures with a water/cement ratio of 0.6 
were used, in addition to three with a ratio of 0.3. For each water/
cement ratio, a mixture with natural aggregate, another with aggre-
gate from recycled concrete, and a third with aggregates from con-
struction and demolition waste was produced. The mechanical test 
samples were cylindrical, with 110 mm in diameter and 220 mm in 
height. The heating temperatures were 20°C, 150°C, 300°C, 450°C, 
600°C and 750°C, and the heating rate was 0.5°C per minute; once 
the desired temperature was reached, it was maintained for two 
hours.  In this study, the authors concluded that residual mechanical 
strength was not very affected by the type of coarse aggregate used.
Toric et al. [21] developed four mixtures of lightweight concrete with 
100% expanded clay, used as fine and coarse aggregate, with the 
aim of analyzing their post-fire mechanical properties immediately 
after cooling and up to 96 hours after cooling, according to RILEM 
TC 129-MHT [1]. The sample used was cylindrical, with 75 mm in 
diameter and 225 mm in height, and the test temperatures were 
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20, 200, 400 and 600°C. The heating rate was 2.5°C/min, the heat-
ing plateau was 2.5 hours, and cooling was slow, at a rate of 1°C/
min. The results showed significant differences of up to 59.7% for 
residual mechanical strength with a cooling time of 96 hours, and of 
48.9% immediately after cooling when heated to 600°C.
Martins et al [22] studied the post-heating residual mechanical 
strength of a concrete mixture made with natural aggregates, and 
of three concrete mixtures made with ceramic brick waste, with 
substitution percentages of 20, 50 and 100%. Cylindrical samples 
with 150 mm in diameter and 300 mm in height were produced 
for elastic modulus tests, and 150 mm cubic samples were pro-
duced for axial compressive strength tests. The heating tempera-
tures were 200, 400 and 600°C, the heating rate was 2.5°C/min, 
the heating plateau was 1 hour and cooling was slow, at a rate of 
1.5°C/min. These values were chosen as an approximation to the 
RILEM TC 129-MHT recommendation [1]. At the end, the authors 
note that the residual mechanical strength of concrete mixtures 
produced with ceramic aggregates was higher than the refer-
ence mixture, those with higher substitution percentages having 
achieved the best results.
Rajawat et al. [23] also studied mixtures of concrete with ceramic 
waste sand from sanitary ware, with substitution rates of 50 and 
100%. The samples used in the compressive strength tests were 
cubic, with 100 mm edges. The test temperatures were 200°C, 
500°C and 800°C, at a heating rate of 5°C per minute, and an ex-
posure time of 1 hour. At the end, the authors note that the loss of 
mechanical strength with the increase in temperature is lower for 
concretes produced with ceramic waste sand, compared to those 
produced with natural sand.
Yan et al. [24] produced cylindrical concrete samples with 50mm 
in diameter and 50mm in height using recycled aggregates, and 
evaluated their residual mechanical strength after heating. Three 
types of waste were used in the form of fine aggregate, one made 
of polypropylene, one of glass and one of Styrofoam, and only the 
aggregate from construction and demolition waste was used as 
coarse aggregate. The samples were heated to temperatures of 
300°C, 500°C and 800°C, at a rate of 2.5°C/min, and with expo-
sure time of 4 hours. At the end, the authors conclude that the 
residual mechanical strength is lower for mixtures with coarse ag-
gregates from construction and demolition waste and 100% of fine 
aggregates from glass waste, reaching 84%.
An overview of the international results on the residual mechanical 
strength of lightweight concrete mixtures made with alternative ma-
terials after heating is presented, and it is important to highlight the 
significant difference between them. This fact justifies this work, 
the results of which will be added to the existing ones, contribut-
ing to a better understanding of the behavior of these alternative 
lightweight concretes at high temperatures. 

3. Spalling of common and lightweight 
 concrete at high temperatures

Another current concern regarding concrete in fire conditions is the 
spalling phenomenon, characterized by the detachment of parts 
of the concrete’s heated surface and which can thus contribute to 
the acceleration of the structure’s destruction during a fire. This 
spalling, when explosive, with sudden and violent detachment of a 

surface layer of concrete, has been observed by several authors 
over the years [25-32]. 
According to Souza and Moreno [2], among the various parameters 
involved in spalling, the type of coarse aggregate of the concrete 
mixture can be highlighted as one of the most relevant, lightweight 
concrete being more prone to the phenomenon than concrete with 
common density.
Also according to Souza and Moreno [2], there is no standardized 
test procedure for the laboratory evaluation of the tendency to ex-
plosive spalling of concrete. Nothing is yet established regarding 
sample size, sample preparation (execution and cure), temperature 
exposure time, heating rate, or quantification of the phenomenon 
(sample degradation in terms of cracking and detachment of the sur-
face layer). The authors describe in their work a method for verifying 
the spalling of concrete using slab-shaped samples taken from a 
prismatic specimen, 150 mm high, 150 mm wide and 500 mm long. 
In the international technical literature, there are several research 
papers on the spalling of concrete at high temperatures [25 to 32]. 
In these works, the sample size, heating rate, moisture content, 
maximum exposure temperature, the existence or not of steel rein-
forcement, and even the test methodology are very different, mak-
ing it difficult to carefully evaluate the results so as to predict the 
phenomenon. There is a consensus that a full-scale assessment 
of the phenomenon is practically economically unfeasible, result-
ing in the proposition of methodologies using small-sized samples, 
evaluated in small gas [28, 29, 30] or electric [31] furnaces.
Concerning the spalling of heated concrete produced with light-
weight or recycled aggregates, the research results found in the 
international literature are scarce and described below. 
Ke Cheng He et al. [33], evaluated the spalling of lightweight con-
crete produced with expanded clay. Four concrete mixtures were 
evaluated, a reference one made with limestone coarse aggregate, 
one made with expanded clay, another mixture identical to the sec-
ond, made from expanded clay and waterproofed using products 
from the region, and the last mixture also identical to the second, 
made from expanded clay and waterproofed using another type of 
product from the region that was not mentioned in the work. For all 
mixtures, 100x100x300 mm prisms were molded and heated on 
both sides to 200°C, 400°C, 600°C, 800°C, 1000°C and 1200°C at 
a heating rate of 10°C per minute. At the end, the authors report 
that spalling was not observed for mixtures made from expanded 
clay with waterproofed surfaces, and that it was observed for the 
other mixtures at temperatures above 400°C. The quantification 
of spalling was carried out visually and by measuring weight loss.
Laneyrie et al. [19], investigated the spalling phenomenon in con-
crete mixtures produced with recycled aggregates. Three mixtures 
with a water/cement ratio of 0.6 were used, in addition to three with a 
ratio of 0.3. For each water/cement ratio, one concrete sample made 
with aggregate from natural limestone, another with aggregate from 
recycled concrete, and another with aggregate from construction 
and demolition waste was produced. The samples had 160 mm in 
diameter and 50 mm in thickness and were heated on one side only. 
The heating temperatures were 20°C, 150°C, 300°C, 450°C, 600°C 
and 750°C, and the heating rate was 0.5°C per minute; once the 
desired temperature was reached, it was maintained for two hours.  
At the end, the authors report that there was no spalling of any of the 
samples produced with recycled aggregates.
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Martins et al. [22], evaluated the possible spalling of 150mm cubic 
concrete samples produced with coarse aggregates from ceramic 
brick waste.  The heating temperatures were 200, 400 and 600°C, 
and the heating rate ranged from 1.5 to 2.5°C/ min, in line with 
RILEM TC 129-MHT [1]. As a result, the authors report minor spall-
ing in samples subjected to 600°C. 
Bodnóravá et al. [34], evaluated the possible spalling of 100x300x1050 
mm concrete slabs produced with expanded clay and exposed to 
temperatures up to 1050°C, according to the International Organiza-
tion for Standardization’s Standard Curve — ISO 834 [19]. At the end, 
the authors note that spalling occurred at temperatures above 700°C, 
and that the moisture content of the samples with lightweight aggre-
gate must be below 10% to avoid spalling, because the presence of 
moisture causes the aggregate to rupture.
Given the above, it is noted that much remains to be done to evalu-
ate the spalling of concrete in a fire situation. With regard to con-
cretes produced with lightweight or recycled aggregates, there is 
an even longer way to go before the phenomenon can be explained 
and quantified. This work attempts to take some steps in this direc-
tion, evaluating the spalling of concrete mixtures with lightweight 
aggregates from ceramic block waste at high temperatures.

4. Materials and experimental program

4.1 Concrete mixtures

For this work, three concrete mixtures were produced (Table [1]), 
one with natural aggregate (REF), and two with 40% and 100% 

of substitution (S40 and S100) of the natural aggregate for aggre-
gates from recycled ceramic waste. The water-cement ratio was 
set at 0.49 for all mixtures.

4.2 Properties of the materials used

The characteristics of the aggregates employed in this work are 
presented in Table [2].
The conventional coarse aggregate had gravel with diameters 
ranging from 9.5 mm to 25 mm. The recycled coarse aggregate 
was obtained by grinding the waste from tile/ceramic block facto-
ries in the region of Campinas/SP.
The cement used was CP II E32, composed of 10% blast furnace 
slag, frequently used in small works and common in the region of 
Campinas/SP. 

4.3 Evaluation of residual compressive strength
 and elastic modulus

For each concrete mixture evaluated, 40 cylindrical samples with 
100 mm in diameter and 300 mm in height were analyzed to verify 
the residual mechanical properties after heating up to 200, 400, 
600 and 800°C. The samples were heated in an ML 1300/60 fur-
nace with a maximum heating temperature of 1300°C belonging to 
the Laboratory of Structures and Building Materials of UNICAMP’s 
School of Civil Engineering, Architecture and Urbanism (FEC).
The methodology used followed RILEM-129 MHT: Test Meth-
ods for Mechanical Properties of Concrete at High Temperatures 

Table 1
Mix proportions with and without waste

Mixture Cement
(kg)

Natural fine 
aggregate 

(kg)

Natural coarse 
aggregate 

(liters)

Ceramic coarse 
aggregate 

(liters)
w/c Slump 

(mm)

REF 1 2 1.7 0 0.49 50
S40 1 2 1.0 0.7 0.49 50

S100 1 2 0 1.7 0.49 50

Table 2
Physical properties of the materials used

Property Ceramic waste 
aggregate

Conventional 
coarse aggregate Fine aggregate

Bulk specific gravity (g/cm³) 
NBR NM 53 [35], NM 52 [36] 1.77 2.89 2.63

C.M.D. (mm) 
NBR NM 248 [39] 19 19 4.8

F.M. (mm) 
NBR NM – 248 [39] 6.41 6.86 2.4

Unit weight (g/cm³) 
NBR NM 45 [38] 0.95 1.62 1.47

Clods of clay and friable materials (%)
NBR 7218 [41] 0 0 0

Rate of material passing through the sieve 75 μm (%) 
NBR NM 46 [40] — 0.69 2.37

Water absorption (%) 
NBR NM 53 [35], NM 30 [37] 19 1.2 0.15
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(1995) [1], which adopts a heating and cooling rate of 1°C per min-
ute, with the sample being kept for 60 minutes at the temperature 
of interest. The choice of this methodology aims at the internation-
alization of evaluations, so that it is possible to compare national 
and international results.
The concrete samples’ residual compressive strength was deter-
mined according to RILEM TC 129-MHT Part 3 [42], by applying a 
uniaxial compression load towards the central axis at a rate of 0.5 
MPa per second.  The samples’ elastic modulus was determined 
according to RILEM TC 129-MHT Part 5 [43].

4.4 Evaluation of explosive spalling

At this stage of the work, it was sought to evaluate the possible 
spalling of the concrete mixtures when subjected to the Interna-

tional Organization for Standardization’s Standard Curve – ISO 
834 [19] for 60 minutes until reaching a temperature of 925°C. 
In the absence of a standardized national or international proce-
dure, the procedure employed was the one proposed by Souza 
and Moreno [18], which consists in heating one side of a prismatic 
150x150mm cross-sectional sample with 100mm thickness. The 
heating was carried out when the samples turned 100 days old. 
Before heating, they were placed in an oven at a temperature of 
100°C until reaching a constant weight. After this stage, one side 
was saturated in water and heated.
The samples were heated in a furnace belonging to the Laboratory 
of Structures and Building Materials of UNICAMP’s School of Civil 
Engineering, Architecture and Urbanism (FEC), Figure [1a] and 
Figure [1b]. Each sample was placed in a front door of the equip-
ment and sealed with a glass wool blanket. The temperature of 

Figure 1a
Furnace for heating the samples and used in the 
evaluation of spalling

Figure 1b
Sample positioned for the evaluation of spalling

Table 3
Mix proportions with and without waste

REF 0°C 200°C 400°C 600°C 800°C
fc (MPa)

Reduction %
40.62
100

32.12
79

24.06
59

11.17
28

7.83
19

Ec (GPa)
Reduction %

31.75
100

26.45
83

8.35
26

2.69
8

1.50
5

S40 0°C 200°C 400°C 600°C 800°C
fc (MPa)

Reduction %
19.83
100

19.61
99

15.41
78

13.11
66

4.39
22

Ec (GPa)
Reduction %

14.50
100

14.58
100

4.41
30

2.24
15

0.81
6

S100 0°C 200°C 400°C 600°C 800°C
fc (MPa)

Reduction %
16.44
100

13.38
81

12.59
77

6.97
42

3.31
20

Ec (GPa)
Reduction %

12.67
100

11.48
91

4.25
34

1.66
13

0.62
5
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the furnace and samples was controlled with thermocouples con-
nected to an automatic data logger, positioned according to ISO 
834 [19]. After heating, the samples were visually evaluated for 
spalling and cracking. 

5. Results and discussions

5.1 Residual compression strength

As expected, the axial compressive strength values were found 
to decrease with the increase in the percentage of replacement 
of the coarse aggregate with red ceramic waste, and also with 
the increase in heating temperature (Table [3]). This reduction in 
mechanical strength at room temperature is attributed to the low 

density and mechanical strength of the recycled red ceramic ag-
gregate compared to the natural aggregate. 
Figure [2] presents the results of this research, the results obtained 
by the main researchers referenced in this work [18, 21 and 22] who 
used lightweight aggregates in the mixture, as well as the curves 
recommended by the relevant national and international codes. It 
should be noted that in the case of National Standard NBR 15200 
[13] and EUROCODE 2 [15], the recommended values are inher-
ent to concretes made of silica aggregates and, although the texts 
of these codes do not make this clear, they refer to unloaded sam-
ples ruptured by axial compression under heating, a load history 
which, admittedly, results in higher residual mechanical strength 
values than those obtained with unloaded samples tested after 
slow cooling. Figure [2], with a load history similar to that adopted 
in this research, also shows the evolution of the residual compres-
sive strength of concrete samples made with lightweight expanded 
clay aggregates (450 kg/m3 specific weight) recommended by ACI 
[14] and in relation to unloaded heated samples ruptured by axial 
compression after slow cooling. 
Table 4 presents the geometric and methodological parameters 
employed by these codes and researchers under comparison.
In Figure [2], it can be seen that replacing the coarse aggregate with 
red ceramic waste results in concretes that are more resistant to fire, 
i.e., the strength losses for concretes with 40% and 100% of substi-
tution are lower compared to the reference sample. This increase 
in the resistance to fire of concretes made with red ceramic waste, 
according to Martins et al [22], can be explained by the fact that the 
thermal expansion coefficient of red ceramic waste is much smaller 
than that of the natural aggregate, making the volumetric variations 
of this recycled aggregate compatible with the deformations in the 
matrix, resulting in lower internal stresses and consequently less 
cracking of the mixture with heating. Martins et al [22] also observed 
that aggregates from red ceramic waste are more stable at high-
er temperatures than aggregates of natural origins, and that, with 
the increase in temperature, the influence of the lower strength of 
red ceramic waste (compared to the natural aggregates) over the  

Figure 2
Reduction values of the axial compressive strength 
of concrete mixtures with substitution percentages 
of 0%, 40% and 100%

Table 4
Comparative data of the test parameters (residual strength)

% of substitution 
of the coarse 

aggregate

Heating 
pattern

Type of
 heating Cooling Type of 

aggregate
Sample 

size

REF 0 RILEM/1ºC/min. Slow No load Basalt Ø = 100 mm
H= 300 mm

S40 40 RILEM/1ºC/min. Slow No load Basalt/
ceramic

Ø = 100 mm
H= 300 mm

S100 100 RILEM/1ºC/min. Slow No load Lightweight/
ceramic

Ø = 100 mm
H= 300 mm 

ACI 216R 100 — — No load Lightweight Ø = 100 mm
H= 300 mm

Souza and 
Moreno 2010 100 ISO 834. Slow No load Lightweight 

(expanded clay)
Ø = 100 mm
H = 200 mm

NBR/Eurocode 100 — — With load Limestone Ø = 100 mm
H = 200 mm

Toric 2017 100 RILEM/2.5ºC/min. Slow No load Lightweight 
(expanded clay)

Ø = 75 mm
H = 225 mm

Martins 2016 100 RILEM/2.5ºC/min. Slow No load Lightweight 
(ceramic)

Ø = 150 mm
H= 300 mm
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compressive strength of concrete is lower, as it is progressively gov-
erned by the cementitious matrix, i.e., in mixtures with aggregates 
from red ceramic waste subjected to heating, the weaker part of the 
concrete is no longer the aggregate, but the cementitious matrix, 
which is basically similar in all concrete mixtures.
In this work, on the other hand, the residual strength of concrete 
produced with natural silica is lower than the recommended by NBR 
15200 [13]. These results were expected, since the load history 
used in this research is different from the load history considered 
in NBR 15200 [13]. It is a well-known fact that unloaded heating 
and subsequent rupture after slow cooling results in lower residu-
al compressive strengths. After cooling, the calcium oxide (CaO) 
formed during heating is rehydrated, a largely expansive process 
which consequently contributes to the greater micro-cracking of con-
crete, thus resulting in lower residual strengths. Another factor that 
may contribute to the lower residual strength of heated and cooled 
concrete samples prior to the rupture caused by compression is the 
development of cracks on the region between the coarse aggregate 
and the cement paste, during the cooling process. 
When comparing the results of the reference mixture of this re-
search (REF) to the curve suggested by ACI [14], with coarse ag-
gregate and load history resembling those of this work, it is noted 
that the evolution of residual compressive strength is very similar, 
reinforcing the existence of the influence highlighted in the previ-
ous paragraph.
On the other hand, the results of Martins et al [22], using ceramic 
aggregates that were similar to those used in this work, are more 
favorable, with greater residual mechanical strength after heating. 
This fact shows the great influence of the samples’ geometry and 
of time of exposure to the desired temperature on the residual me-
chanical strength of concrete. Although with similar mix proportions,  
Martins et al [22] used larger samples, and heated them to the 
temperature of interest for less time than the samples in this work, 
thus resulting in a lower degree of deterioration. The importance of 
standardization of the samples’ geometry, heating rate and expo-
sure time for the results of residual compressive strength after heat-
ing can also be verified by observing those obtained by Souza and 
Moreno [18] and Toric et al [21], who used expanded clay as coarse 
aggregate, and very different heating rates. The heating rate used 
by Souza and Moreno [18] was 6 times higher than that employed by 
Toric et al [21]. A high temperature heating rate may lead to further 
deterioration of concrete with the increase in temperature, causing 
cracking and minor spalling, which may explain the more favorable 
results obtained by Toric et al [21] when compared to Souza and 
Moreno’s [18].
Finally, it should be noted that the curve proposed by ACI 216 R89 
[14] for concrete with lightweight aggregate from expanded clay, 
with 450 kg/m3 specific weight, unloaded heating and rupture after 
slow cooling, shows residual mechanical strengths caused by the 
heating temperature being always lower than those observed for 
the lightweight concrete mixtures of this research and of the afore-
mentioned researches. This fact may justify, in future revisions of 
NBR 15200 [13], the adoption of the ACI 216 R89 curve [14] for 
the behavior of lightweight concrete at high temperatures, at least 
while relevant national results of works similar to the ones pre-
sented are not obtained. 
These results, unique in our country, should provide subsidies for 

a future understanding of the behavior of domestic lightweight con-
crete at high temperatures.

5.2 Residual elastic modulus

In Table [3] it can be observed, as occurred for compressive 
strength at room temperature, that the longitudinal elastic modu-
lus of the concrete mixtures with substitution of natural aggregate 
for the recycled ceramic aggregate (S40 and S100) showed de-
creases in relation to the elastic modulus obtained for the refer-
ence sample (REF). The physical and mechanical properties of 
the coarse aggregate are noted to have great influence on the 
value of the elastic modulus of concrete made with this aggregate, 
as it almost always increased with the increase in the coarse ag-
gregate’s mechanical strength. The recycled ceramic aggregate 
employed in this research had much lower density and compres-
sive strength than the natural aggregate employed in the reference 
mixture (REF), which justifies the decrease in the values of the 
elastic modules with the increase in the substitution of the natural 
aggregate for the ceramic aggregate. 
Figure [3] presents the results of this research, the results obtained 
by the main researchers referenced in this work [18 and 22] who 
used lightweight aggregates in the mixture, as well as the curves 
recommended by the relevant national and international codes. It 
should be noted that, in the case of National Standard NBR 15200 
[13] and EUROCODE 2 [15], the values given are inherent to con-
cretes made with silica aggregates and, although the texts of these 
codes do not make this clear, they refer to unloaded samples rup-
tured by axial compression under heating, a load history which, ad-
mittedly, results in higher residual mechanical strength values than 
those obtained with unloaded samples tested after slow cooling. 
Figure [3] also shows the evolution of the residual elastic modulus 
of concrete samples made with silica aggregate and lightweight 
aggregate from expanded clay (450 kg/m3 specific weight) recom-
mended by ACI [14] and referring to unloaded samples ruptured 

Figure 3
Reduction values of the elastic modulus of 
concrete mixtures with substitution percentages 
of 0%, 40% and 100%

Temperature (ºC)
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by axial compression under heating. Unlike the recommendations 
of ACI [14] for residual compressive strength, this normative code 
chose not to distinguish between load histories in the case of the 
residual elastic modulus of concrete after heating.  
Table 4 presents the geometric and methodological parameters 
employed by these codes and researchers under comparison.
In Figure [3] it can be seen that replacing the coarse aggregate 
with red ceramic waste results in concretes that are more resistant 
to fire, i.e., the losses in the elastic modulus of concretes with 40 
and 100% of substitution are lower when compared to the refer-
ence sample. This small increase in the residual elastic modulus, 
although much lower than that observed for the residual compres-
sive strength of the same mixtures, can be explained in the same 
way, using the research by Martins et al [22]. 
As occurred for residual compressive strength, the residual elastic 
modulus of the concrete produced from natural silica aggregate of 
this work is smaller than the recommended by NBR 15200 [13] and 
ACI 216 [14] for concretes made with this same aggregate. These 
results were already expected and can also be explained in the 
same way as the results for compressive strength, considering the 
different load history as an intervening parameter. 
Comparing the results of this research with those of Martins et al [22], 
who used a ceramic aggregate similar to that of this work, shows that 
those obtained by Martins et al are quite favorable, with higher resid-
ual elastic modulus after heating. This fact highlights, once again, the 
great influence of the samples’ geometry and of time of exposure to 
the desired temperature over the concrete’s residual elastic modulus. 
Although with similar mix proportions, Martins et al [22] used larger 
samples, and heated them to the temperature of interest for less time 
than the samples in this work, thus resulting in a lower degree of de-
terioration. However, Martins et al [22] present the residual elastic 
modulus’ results for heating temperatures up to 400°C. 
Finally, it should be noted that the same suggestion of these authors, 
using the curve proposed by ACI 216 R89 [14] for concrete with 
lightweight aggregates, should be reevaluated in a future revision of 
NBR 15200 [13] for the case of the residual elastic modulus. When 
comparing the results of this research with the curve suggested by 

ACI 216R-89 [14] for lightweight aggregates, it is noted that the evo-
lution of the residual elastic modulus shows differences that should 
be highlighted. Starting at approximately 350°C, the residual elas-
tic modulus recommended by this normative code is greater, i.e., 
less conservative, than the results obtained in this work. It should 
be noted that the results available in the literature, which generated 
the curve recommended by ACI 216R-89 [14] for the residual elas-
tic modulus, were quite scarce at the time, possibly explaining the 
observed differences. Likewise, it should be noted that although in 
absolute numbers the results compared show differences of the or-
der of 100%, in relative numbers, this difference is very small (30% 
against 15% at most), i.e., in this temperature range, the residual 
elastic modulus is very low, in any of the curves under comparison. 

5.3 Explosive spalling

No spalling was observed, explosive or otherwise, in the con-
crete samples evaluated in this work. It was possible to observe  
(Figure [4]) that the concrete mixture with 100% of substitution of 
natural silica aggregate for the recycled red ceramic aggregate 
showed a less aggressive cracking panorama than the reference 
sample; however, no spalling occurred in any of the concretes test-
ed, even at temperatures above 800°C.
As noted earlier, with regard to the spalling of heated concretes 
produced from lightweight or recycled aggregates, the results 
found in the international literature are very scarce. Of the inter-
national works presented, spalling was observed in Ke Cheng He 
et al. [33], Bodnóravá et al. [34] and Martins et al [22]. In all these 
works, lightweight aggregates were used in the concrete mixture: 
expanded clay in the first two and recycled ceramic aggregate in 
the last. It is worth noting that spalling was observed in a small 
number of the samples evaluated, and for varying temperatures of 
evaluation; above 700°C in Bodnóravá et al. [34], above 400°C in 
Ke Cheng He et al. [33] and at 600°C in Martins et al [22].
Since there is no standardized test procedure for the laboratory 
evaluation of the tendency to explosive spalling of concrete, in these 
studies, the sample size, heating rate, moisture content, maximum 

Figure 4
Specimens after the evaluation of explosive spalling (temperature: 925°C)

REF. S40 S100
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exposure temperature and even the test methodology used were 
very different and, therefore, it is difficult to carefully evaluate the 
results so as to compare them with the results of this research. Like-
wise, the characterization parameters considered important in the 
evaluation of the spalling phenomenon were not available. None of 
them contain information on parameters such as porosity, moisture 
content on the evaluation day, time and temperature of spalling, etc. 
It should also be emphasized that in most of these studies, the main 
objective was not even the evaluation of spalling, but the evalua-
tion of the residual compressive strength of concrete after heating 
and subsequent cooling. Of the international studies presented, 
only the one by Bodnóravá et al. [34] focused on the evaluation 
of the phenomenon. However, in this work, the coarse aggregate 
used was expanded clay, different from the aggregate used in this 
research, making any attempts to compare the results unfeasible.
In Martins et al [22], minor spalling was observed in some of the 
samples evaluated after heating to 600°C, with subsequent cool-
ing. The coarse aggregate employed was the same as the one 
used in this work; however, the geometry of the samples, the heat-
ing rate, the compressive strength of the mixture at room tempera-
ture and even the methodology of evaluation of spalling were very 
different from those of the present research. Evaluating any of 
these parameters in isolation, in the case of spalling, would only be 
feasible if they were at least somewhat similar. 
Finally, the need to standardize the laboratory evaluation of the 
spalling of concrete at high temperatures should be emphasized. 
This standardization is necessary, as the parameters involved in 
the phenomenon are many, correlated and, therefore, difficult to 
evaluate in isolation. 

6. Conclusions

Regarding the research presented here, it was found that:
a) At room temperature, as expected, replacing the conventional 

natural aggregate with the recycled ceramic aggregate causes 

mechanical strength to decrease, with compressive strength 
and the elastic modulus also decreasing the higher the per-
centage of substitution.

b) Replacing the natural coarse aggregate with red ceramic waste 
results in concretes that are more resistant to fire, i.e., the loss-
es in compressive strength and elastic modulus for concretes 
with 40 and 100% of substitution are lower compared to the 
reference sample. 

c) The results of reduction of mechanical strength (compressive 
strength and elastic modulus), with the increase in tempera-
ture, of concretes prepared with lightweight aggregates, were 
lower compared to the values recommended by ACI 216R-89 
[14]; therefore, it is suggested that these curves are adopted 
for the purpose of estimating the residual strength of national 
lightweight concretes, while results similar to those obtained in 
this work are not available. 

d) Regarding the tendency to spalling, it can be verified that the 
concretes produced with red ceramic waste remained stable, 
as no spalling occurred even at temperatures above 800°C. 

e) Finally, the need to standardize the laboratory evaluation of the 
spalling of concrete at high temperatures should be empha-
sized. This standardization is necessary, as the parameters in-
volved in the phenomenon are many, correlated and, therefore, 
difficult to evaluate in isolation. 

f) The results of this work, unique in our country, should provide 
subsidies for a future understanding of the behavior of domes-
tic lightweight concretes at high temperatures.
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Abstract 

Resumo

With the increasing use of recycled materials from civil construction, mainly as substitute for some aggregates in concrete mixtures, it is neces-
sary to obtain technical information on the performance of these new mixtures. National and international research on the use of ceramic waste 
in concrete production highlight good results of this new material’s mechanical performance in environmental situations. However, little is known 
about its behavior at high temperatures. In this context, we sought to verify the performance of concrete mixtures produced with aggregates from 
ceramic block waste at high temperatures, with evaluation of their residual mechanical strength, axial compressive strength and elastic modulus, 
and also their tendency to spalling in fire situations. The RILEM-129 MHT method [1] was used for the assessment of residual mechanical strength, 
and the tendency to spalling was evaluated according to the procedure suggested by Souza and Moreno [2]. In both these evaluations, there is no 
national standard, and, in the case of spalling, not even an international standard. Three concrete mixtures were used, one prepared with natural 
coarse basalt aggregate (reference) and the other two by replacing part of this natural aggregate with aggregate from ceramic block waste (40% 
and 100% of substitution in volume). In the end, it is concluded that the substitution of natural coarse aggregate for lightweight aggregate from 
ceramic block waste can be an excellent alternative to increase the resistance of concrete to fire. Thus, the results of mechanical strength and 
spalling in a fire situation, unprecedented in our country, can greatly support the decision-making about the use of this alternative material in the 
national construction industry.

Keywords: concrete, waste, dosage, fire.

Com o uso crescente de materiais reciclados provenientes da construção civil, principalmente como substituição de parte dos agregados em 
misturas de concreto, torna-se necessário suprir o meio técnico com informações sobre o desempenho destas novas misturas. Resultados de 
pesquisas, nacionais e internacionais, disponíveis quanto ao emprego de resíduos cerâmicos na produção de concreto, ressaltam bons resulta-
dos de desempenho mecânico deste novo material em situação ambiente. Entretanto, no que diz respeito ao desempenho sob elevadas tempe-
raturas, pouco se conhece do comportamento deste material. Neste contexto, buscou-se verificar o desempenho às elevadas temperaturas de 
misturas de concreto produzidas com agregados provenientes de resíduos de blocos cerâmicos; com avaliação da resistência mecânica residual 
quando exposto às elevadas temperaturas - resistência à compressão axial e módulo de deformação e, também, o comportamento destas 
misturas quanto à tendência ao lascamento em situação de incêndio. Na avaliação da resistência mecânica residual foi empregado o método 
RILEM-129 MHT [1] e, a tendência ao lascamento foi avaliada segundo procedimento sugerido por Souza e Moreno [2]. Em ambas, as citadas 
avaliações, não existe padrão nacional normatizado e, no caso do lascamento, nem mesmo internacional. Foram empregadas três misturas de 
concreto, uma preparada com agregado graúdo natural de basalto (referência) e outras duas com substituição de parte deste agregado natural 
por agregado proveniente de resíduos de blocos cerâmicos (substituição de 40% e de 100% em volume). Ao final, conclui-se que a substituição 
de agregado graúdo natural por agregado leve, proveniente de resíduo de blocos cerâmicos, pode ser uma excelente alternativa de incremento 
de desempenho do concreto ao fogo. Desta forma, os resultados de resistência mecânica e de lascamento, em situação de incêndio, inéditos em 
nosso país, podem auxiliar sobremaneira o meio técnico científico nacional na tomada de decisões quanto ao emprego deste material, alternativo, 
na indústria da construção civil nacional.

Palavras-chave: concreto, resíduos, dosagem, incêndio.
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1. Introdução 

Em função do crescimento populacional, a humanidade se depa-
ra, atualmente, com o problema da grande quantidade de lixo e 
resíduos gerados. Grande parte deste material descartado pode, e 
deve ser reciclado. Embora existam poucos programas nacionais 
de reciclagem e reuso, especialmente dos resíduos cerâmicos 
(Campos e Paulon [3]), vale destacar a crescente busca de so-
luções para reduzir este citado impacto ambiental e, preservar os 
recursos naturais; com pesquisas nacionais e internacionais vol-
tadas ao desenvolvimento de métodos e tecnologias de reuso de 
alguns destes resíduos cerâmicos na indústria da construção civil. 
Segundo Campos e Paulon [3], a indústria cerâmica, que engloba 
desde o tijolo cerâmico, revestimentos, louças sanitárias e isolado-
res elétricos de porcelana, possui um elevado índice de descarte 
de material durante o processo de fabricação, transporte e eventual 
substituição. É premente, neste caso, o estudo de formas de reuso 
deste material, sendo uma delas o emprego deste resíduo cerâmico 
como agregado graúdo na produção de concretos para fins estru-
turais. Neste caso, os elementos estruturais fabricados com estas 
misturas de concreto alternativas devem atender parâmetros ne-
cessários de projeto que visam, sobretudo, a segurança das edifica-
ções, tanto em situação ambiente quanto em situação de incêndio. 
Em situação ambiente vários autores [4,5,6,7,8,9], estudaram a 
possível substituição dos agregados naturais pelos reciclados 
cerâmicos e de resíduos de construção e demolição. Em todos 
os trabalhos consultados, os autores concluem que a redução da 
resistência à compressão do concreto é diretamente proporcio-
nal ao incremento da porcentagem de substituição do agregado 
natural pelo reciclado e que, mesmo com a citada redução, a 
substituição de agregado natural por agregado proveniente de 
resíduo cerâmico pode ser viável; com resultados favoráveis até 
mesmo quanto ao desempenho mecânico exigido para concretos 
com fins estruturais.
No que diz respeito ao desempenho desta mistura alternativa de 
concreto em situação de incêndio, existem poucos resultados dis-
poníveis na literatura internacional consultada e, vale observar, são 
inexistentes em âmbito nacional. Neste sentido, insere-se este tra-
balho, que se propõe a avaliar a resistência mecânica residual de 
concretos leves produzidos com agregados graúdos provenientes 
de resíduos de cerâmica vermelha sob elevadas temperaturas e 
verificar a tendência ao lascamento explosivo desta mistura. 

2. Resistência mecânica residual  
 do concreto usual e leve sob  
 elevadas temperaturas

Cânovas [10], destaca que o efeito do fogo nas estruturas de concre-
to está, diretamente, correlacionado ao comportamento dos materiais 
que compõe a mistura. Propriedades físicas, mecânicas e térmicas 
dos materiais componentes do concreto controlam a resposta da mis-
tura sob elevadas temperaturas, sendo o tipo de agregado graúdo 
um dos parâmetros condicionantes deste comportamento (Mehta e 
Monteiro [11]). Neville [12] , afirma que misturas com menor consumo 
de cimento, sofrem uma perda na resistência mecânica após a ex-
posição à temperaturas elevadas menor do que misturas mais ricas, 

que misturas executadas com agregados de menor densidade ten-
dem a apresentar resistência mecânica residual superior às misturas 
executadas com agregados de densidade maior, que concretos de 
alta resistência à compressão apresentam resistência à compressão 
residual, pós aquecimento, menores do que os concretos de resistên-
cia usual e que a resistência mecânica residual é menor em concre-
tos saturados do que em concretos secos.
Vale destacar que, atualmente, face à importância do parâmetro 
“tipo de agregado graúdo” no comportamento do concreto ao fogo, 
códigos normativos nacionais e internacionais como a NBR 15200 
[13], ACI 216R-89 [14] e o EUROCODE 1 [15], o colocam como 
único parâmetro de diferenciação do comportamento mecânico de 
misturas de concreto sob temperaturas elevadas, deixando à re-
velia parâmetros tão importantes como a classe de resistência à 
compressão, o teor de umidade e mesmo a porosidade.
Tantos são os parâmetros envolvidos no comportamento do con-
creto ao fogo que se verifica a grande dispersão de resultados na-
cionais e internacionais, no que diz respeito à resistência mecânica 
residual após aquecimento, quando estes resultados são avaliados 
em função deste único parâmetro: o tipo de agregado. Resultados 
nacionais disponíveis na literatura consultada apresentam diferen-
ças significativas, alcançando, em muitos casos, 70% [16,17]. 
Estas diferenças podem ser explicadas, em parte, pela variação na 
metodologia de avaliação desta resistência mecânica residual, em 
laboratório. Nacionalmente, inexiste procedimento normatizado e, 
internacionalmente, o método RILEM-129 MHT: Test Methods for 
Mechanical Properties of Concrete at High Temperatures (1995) [1]. 
Destaca-se, também, que não são todos os tipos de agregados 
que estão referenciados nestes códigos normativos citados; que 
ficam restritos a apresentar a evolução da resistência mecânica 
residual, em função da temperatura, de concretos produzidos com 
agregados silicosos e  calcáreos [13, 14 e 15]. 
No caso do concreto produzido com agregados leves, somente o 
ACI 216R-89 [14] o referencia. Este fato pode ser explicado pela 
escassez de pesquisas nacionais ou internacionais sobre o assun-
to. Apresenta-se, a seguir, algumas destas pesquisas.
Souza e Moreno [18] estudaram a redução de resistência à com-
pressão, com a elevação da temperatura, de um concreto prepa-
rado com argila expandida, submetido a temperaturas de 300ºC 
e 600ºC, de acordo com a Curva Padrão, da International Orga-
nization for Standadization – ISO 834 [19]. Ao final, os autores 
concluem que a resistência residual do concreto preparado com 
argila expandida está muito próxima dos valores referenciados por 
códigos normativos internacionais para os concretos leves. 
Laneyrie et al. [20] avaliaram a resistência mecânica residual de 
concretos produzidos com agregados reciclados após exposição 
até temperaturas de 750 °C. Foram utilizadas três misturas com 
relação água/cimento de 0,6 e mais três com 0,3. Para cada re-
lação água/cimento foi produzida uma mistura com agregado na-
tural, outra com agregado de  concreto reciclado e uma terceira 
com agregados produzidos com resíduos de construção e demoli-
ção. As amostras para os testes mecânicos foram cilíndricas, com 
110 mm de diâmetro por 220 mm de altura. As temperaturas de  
aquecimento foram de 20°C, 150°C, 300°C, 450°C, 600°C e 750°C. A 
taxa de aquecimento foi de 0,5°C por minuto e, atingida a temperatura 
desejada, esta foi mantida por duas horas. Neste estudo, os autores 
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concluíram que a resistência mecânica residual foi pouco afetada em 
função do tipo de agregado graúdo empregado.
Toric et al. [21] desenvolveram quatro misturas de concreto leve com 
100% de argila expandida, utilizada como agregado miúdo e graúdo, 
com o objetivo de analisar as propriedades mecânicas pós-incêndio, 
imediatamente após o resfriamento e até 96 horas após o resfriamen-
to, de acordo com recomendação RILEM TC 129-MHT [1]. A amostra 
utilizada foi cilíndrica de 75 mm de diâmetro e 225 mm de altura e 
as temperaturas de teste foram de 20, 200, 400 e 600°C. A taxa de 
aquecimento foi 2,5°C /min, patamar de aquecimento de 2,5 horas e 
resfriamento lento de 1°C /min. Os resultados mostraram diferenças 
significativas, de até 59,7%, para a resistência mecânica residual com 
um tempo de resfriamento de 96 horas e, de 48,9%, imediatamente  
após o resfriamento quando aquecidos à temperaturas de 600°C.
Martins et al [22] estudaram a resistência mecânica residual, pós 
aquecimento, de uma mistura de concreto produzida com agrega-
dos naturais e de três misturas de concreto feitas com resíduos de 
tijolos cerâmicos, nos teores de substituição de 20, 50 e 100%. Fo-
ram moldadas amostras cilíndricas de 150 mm de diâmetro e 300 
mm de altura para ensaios de módulo de deformação e amostras 
cúbicas de 150 mm para ensaios de resistência à compressão axial. 
As temperaturas de aquecimento foram de 200, 400 e 600°C, a taxa 
de aquecimento foi de 2,5°C /min., patamar de aquecimento de 1 
hora e resfriamento lento de 1,5°C /min. Estes valores foram esco-
lhidos como uma aproximação à recomendação RILEM TC 129-
MHT [1]. Ao final os autores observam que a resitência mecânica 
residual das misturas de concreto produzido com agregados cerâ-
micos foi superior à da mistura de referência; sendo as misturas 
com maiores teores de substituição as de melhor comportamento.
Rajawat et al. [23] também estudaram misturas de concreto com 
areia de resíduo cerâmico provenientes de louças sanitárias, com 
teores de substituições de 50 e 100%. As amostras eram cúbi-
cas, medindo 100 mm de arestas para os ensaios de resistência à 
compressão. As temperaturas de testes foram de 200°C, 500°C e 
800°C, a uma taxa de aquecimento de 5°C por minuto e um tempo 
de exposição de 1 hora. Ao final, os autores observam que a per-
da de resistência mecânica, em função da temperatura, para os 
concretos produzidos com a areia de resíduo cerâmico é menor; 
quando comparada a concretos produzidos com areia natural.
Yan et al. [24] produziram amostras de concreto cilíndricas com di-
âmetro de 50 mm e altura de 50mm, com agregados reciclados, 
e avaliaram sua resistência mecânica residual após aquecimento. 
Três tipos de resíduos foram utilizados na forma de agregado miú-
do, um de polipropileno, um de vidro e outro de isopor e, como agre-
gado graúdo, somente utilizou-se o agregado proveniente de resí-
duo de construção e demolição. As amostras foram aquecidas até 
as temperaturas de 300°C, 500 °C e 800 °C, a uma taxa de 2,5°C 
/min., com tempo de exposição de 4 horas. Os autores concluem, 
ao final, que a resistência mecânica residual é menor para os traços 
com agregados graúdos de resíduo de construção e demolição e 
100% de agregados miúdos de resíduo de vidro, chegando a 84%.
Apresentado um apanhado geral de resultados internacionais so-
bre a resistência mecânica residual de misturas de concreto leve 
executadas com materiais alternativos, pós aquecimento, deve-se 
ressaltar a expressiva diferença entre resultados. Este fato justifica 
este trabalho; onde os resultados aqui obtidos serão acrescentados 
aos já existentes, contribuindo para um melhor entendimento do 

comportamento destes concretos leves alternativos sob tempera-
turas elevadas. 

3. Lascamento do concreto usual e leve 
 sob elevada temperaura

Outra preocupação atual em relação ao concreto em situação de 
incêndio é o fenômeno do lascamento; caracterizado pelo des-
tacamento de partes da superfície aquecida do concreto e que 
pode, assim, contribuir para a aceleração da ruína da estrutura 
durante um incêndio. Este lascamento, quando explosivo, com 
destacamento repentino e violento de uma camada superficial de 
concreto, foi observado por vários autores ao longo dos anos [25 
a 32]. Internacionalmente, o fenômeno é conhecido com “spalling”.
Segundo Souza e Moreno [2], dentre os vários parâmetros inter-
venientes no lascamento, o  tipo de agregado graúdo da mistura 
de concreto pode ser destacado como um dos mais intervenientes 
e, que concretos leves tem mais propensão ao lascamento que 
concretos de densidade usual.
Ainda segundo Souza e Moreno [2], não existe um procedimento 
de ensaio normatizado para avaliação em laboratório da tendência 
ao lascamento explosivo no concreto. Nada, ainda, está estabele-
cido em relação ao tamanho das amostras, preparo das amostras 
(execução e cura), tempo de exposição à temperatura, evolução 
da temperatura ao longo do tempo (taxas de elevação) ou quanti-
ficação do fenômeno (degradação das amostras em termos de fis-
suração e desprendimento de camada superficial das amostras). 
Os autores descrevem em seu trabalho um método para verifica-
ção do lascamento do concreto utilizando amostras em forma de 
placas retiradas de um corpo de prova prismático, de dimensão de 
150 mm de altura, 150 mm de largura e 500 mm de comprimento. 
Na literatura técnica internacional existem vários trabalhos de pesquisa 
sobre o lascamento do concreto sob temperaturas elevadas [25 a 32]. 
Nestes trabalhos, o tamanho das amostras, a taxa de aquecimento, o 
teor de umidade, a temperatura máxima de exposição das amostras, 
a existência ou não de armadura de aço, e mesmo a metodologia de 
ensaio, são muito diferentes e, portanto, torna-se difícil uma avaliação 
criteriosa dos resultados com vistas a uma previsão do fenômeno. 
Existe, sim, consenso de que uma avaliação do fenômeno, em escala 
real do elemento estrutural, é praticamente inviável economicamente; 
resultando em propostas de metodologias de avaliação em laboratório 
do fenômeno usando amostras em tamanho reduzido, avaliadas em 
pequenos fornos, a gás [28, 29, 30] ou elétricos [31].
No que diz respeito ao lascamento de concretos, aquecidos, e 
produzidos com agregados leves ou agregados reciclados, os re-
sultados de pesquisas encontradas na literatura internacional são 
escassos e descritos a seguir. 
Ke Cheng He et al. [33], avaliaram o lascamento nos concretos leves 
produzidos com argila expandida. Quatro misturas de concreto foram 
avaliadas, uma de referência produzida com agregado graúdo de cal-
cário, outra produzida com argila expandida, outra mistura idêntica 
à segunda, com argila expandida com superfície impermeabilizada 
com produtos da região e, a última mistura também idêntica à se-
gunda, com argila expandida com superfície impermeabilizada com 
outro tipo de produto da região não mencionado no trabalho. Para 
todas misturas foram moldados prismas de 100x100x300 mm que 
foram aquecidos em ambas as faces a 200°C, 400°C, 600°C, 800°C, 
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1000°C e 1200°C a uma taxa de aquecimento de 10°C por minu-
to. Ao final os autores relatam que o lascamento não foi observado 
para as misturas produzidas com argila expandida com superfícies 
impermeabilizadas e que foi observado para as outras misturas; para 
temperaturas acima de 400°C. A quantificação do lascamento foi feita 
de forma visual e através da medida de perda de massa.
Laneyrie et al. [19], investigaram o fenômeno do lascamento em 
misturas de concreto produzidas com agregados reciclados. Foram 
utilizados três misturas com relação água/cimento de 0,6 e mais 
três com 0,3. Para cada relação água/cimento foi produzido um 
concreto com agregado natural do tipo calcário, outro com agre-
gado de concreto reciclado e outro com agregado de resíduos de 
construção e demolição. As amostras possuíam 160 mm de diâ-
metro e 50 mm de espessura e foram aquecidas em apenas uma 
das faces. As temperaturas de aquecimento foram de 20°C, 150°C, 
300°C, 450°C, 600°C. e 750°C. A taxa de aquecimento foi de 0,5°C 
por minuto e, atingida a temperatura desejada, esta foi mantida por 
duas horas. Ao final os autores relatam que não houve lascamento 
de nenhuma das amostras produzidas com agregados reciclados.
Martins et al [22], avaliaram o possível lascamento de amostras 
de concretos produzidas com agregados graúdos provenientes de 
resíduos de tijolos cerâmicos. Foram moldadas amostras cúbicas 
de 150mm. As temperaturas de aquecimentos foram de 200, 400 
e 600°C e a taxa de elevação da temperatura com o tempo foi de 
1,5 a 2,5°C/min, em aproximação ao recomendado pela RILEM 
TC 129-MHT [1]. Como resultado, os autores relatam pequeno las-
camento nas amostras submetidas a 600°C. 
Bodnóravá et al. [34], avaliaram o possível lascamento de placas de 
concreto de 100x300x1050 mm, produzidas com argila expandida e ex-
postas a temperatura de até 1050°C de acordo com a Curva Padrão, da 
International Organization for Standadization – ISO 834 [19]. Ao final os 
autores observam que o lascamento ocorreu para temperaturas acima 
de 700°C e, que o teor de umidade das amostras com agregado leve, 
deve ser inferior a 10% para que o lascamento não seja observado, pois 
a presença de umidade faz com que ocorra ruptura do agregado.

Em função do exposto, observa-se que ainda muito deve ser feito 
para avaliar o fenômeno do lascamento do concreto em situação de 
incêndio. No que diz respeito a concretos produzidos com agregado 
leve ou agregados reciclados o caminho a percorrer, antes que o fe-
nômeno seja explicado e quantificado, é ainda bem maior. Este tra-
balho tenta dar alguns passos nesta direção, avaliando o lascamen-
to sob temperaturas elevadas de misturas de concreto produzidas 
com agregado leve proveniente de resíduos de blocos cerâmicos.

4. Materiais e programa experimental

4. Misturas de concreto

Para este trabalho, foram feitas três misturas de concreto (Tabela [1]), 
uma executada com agregado natural (REF) e outras duas com 
substituições de 40% e 100% (S40 e S100), do agregado natural 
por agregado proveniente de resíduo cerâmico reciclado. Foi fixa-
da a relação água cimento em 0,49 para todas as misturas.

4.2 Propriedades dos materiais utilizados

As características dos agregados empregados neste trabalho es-
tão apresentadas na tabela [2].
O agregado graúdo convencional apresentou britas com diâme-
tros de 9,5 mm a 25 mm. O agregado graúdo reciclado foi obtido 
do material resultante da trituração de resíduos de fábricas de pro-
dução de telhas e blocos cerâmicos da região de Campinas/SP.
O cimento utilizado foi o CP II E32, cimento composto com até 
10% de escória de alto forno, considerado comum para obras de 
pequeno porte e, usual na região de Campinas/SP. 

4.3 Avaliação da resistência à compressão  
 e módulo de deformação residuais

Para cada mistura de concreto avaliada foram executadas  

Tabela 1
Misturas de concreto com e sem resíduo

Traço Cimento
(kg)

Agregado 
miúdo natural 

(kg)

Agregado 
graúdo natural 

(litros)

Agregado 
graúdo cerâmico 

(litros)
a/c Abatimento 

(mm)

REF 1 2 1,7 0 0,49 50
S40 1 2 1,0 0,7 0,49 50

S100 1 2 0 1,7 0,49 50

Tabela 2
Propriedades físicas dos materiais utilizados

Propriedade Agregado de 
resíduo cerâmico

Agregado graúdo 
convencional Agregado miúdo

Massa específica seca (g/cm³) 
NBR NM 53 [35], NM 52 [36] 1,77 2,89 2,63

D.M.C. (mm)
NBR NM 248 [39] 19 19 4,8

M.F. (mm) 
NBR NM – 248 [39] 6,41 6,86 2,4

Massa unitária (g/cm³)
NBR NM 45 [38] 0,95 1,62 1,47

Torrões de argila e materiais friáveis (%)
NBR 7218 [41] 0 0 0

Teor de material passante na peneira 75 μm (%)
NBR NM 46 [40] — 0,69 2,37

Absorção de água (%) 
NBR NM 53 [35], NM 30 [37] 19 1,2 0,15
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40 amostras cilíndricas, de 100 mm de diâmetro por 300 mm de 
altura, para verificação das propriedades mecânicas residuais pós 
aquecimento até as temperaturas de 200, 400, 600 e 800°C. Para 
aquecimento das amostras foi utilizado o forno modelo ML 1300/60, 
com temperatura máxima de aquecimento de 1300 ºC existente no 
Laboratório de Estruturas e Materiais de Construção Civil da Faculda-
de de Engenharia Civil, Arquitetura e Urbanismo (FEC) da UNICAMP.
A metodologia empregada seguiu o disposto, internacionalmente, 
pela RILEM-129 MHT: Test Methods for Mechanical Properties of 
Concrete at High Temperatures (1995) [1], que adota taxa de aque-
cimento, e resfriamento, de 1ºC por minuto; com permanência de 60 
minutos da amostra sob a temperatura de interesse. A escolha desta 
metodologia visa a internacionalização das avaliações, de forma que 
seja possível a comparação de resultados nacionais e internacionais.
A resistência à compressão residual do concreto foi determinada 

de acordo com a recomendação da RILEM TC 129-MHT Parte 3 
[42], aplicando-se uma carga de compressão uniaxial em direção 
ao eixo central a uma taxa de 0,5 MPa por segundo. O módulo de 
deformação do concreto foi determinado de acordo com a reco-
mendação da RILEM TC 129-MHT Parte 5 [43].

4.4Avaliação do lascamento explosivo (spalling)

Nesta etapa do trabalho, buscou-se avaliar o possível lascamento 
das misturas de concreto executadas, quando submetidas à Cur-
va Padrão da International Organization for Standadization – ISO 
834 [19] por 60 minutos até uma temperatura de 925ºC. 
Na inexistência de procedimento nacional ou internacional nor-
matizado, o procedimento empregado foi o proposto por Souza 
e Moreno [18], que consiste em aquecer uma das faces de uma 

Tabela 3
Propriedades mecânicas das misturas de concreto

REF 0°C 200°C 400°C 600°C 800°C
fc (MPa)

Redução %
40,62
100

32,12
79

24,06
59

11,17
28

7,83
19

Ec (GPa)
Redução %

31,75
100

26,45
83

8,35
26

2,69
8

1,50
5

S40 0°C 200°C 400°C 600°C 800°C
fc (MPa)

v
19,83
100

19,61
99

15,41
78

13,11
66

4,39
22

Ec (GPa)
v

14,50
100

14,58
100

4,41
30

2,24
15

0,81
6

S100 0°C 200°C 400°C 600°C 800°C
fc (MPa)

v
16,44
100

13,38
81

12,59
77

6,97
42

3,31
20

Ec (GPa)
Redução %

12,67
100

11,48
91

4,25
34

1,66
13

0,62
5

Figura 1a
Forno para aquecimento das amostras e ensaio 
de lascamento (spalling)

Figura 1b
Amostra posicionada para ensaio de lascamento 
(spalling)
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amostra prismática de 150x150mm de seção transversal e 100 mm 
de espessura. O aquecimento foi feito aos 100 dias de idade das 
amostras. Antes do aquecimento as amostras foram colocadas em 
estufa, à temperatura de 100ºC, até a constância de massa. Após 
este estágio, uma das faces foi saturada em água e aquecida.
Para aquecimento das amostras foi utilizado o forno existente no 
Laboratório de Estruturas e Materiais de Construção Civil da Fa-
culdade de Engenharia Civil, Arquitetura e Urbanismo (FEC) da 
UNICAMP, Figura [1a] e Figura [1b]. Cada amostra foi encaixada 
em abertura frontal existente no equipamento e vedada com man-
ta de lã de vidro. O controle das temperaturas do forno e da amos-
tra foi feito com termopares ligados a um aquisitor automático de 
dados, posicionados conforme especificação da ISO 834 [19]. Ao 
final do aquecimento as amostras foram avaliadas, visualmente, 
em relação ao lascamento e ao panorama de fissuração. 
  
5. Resultados e discussões

5.1 Resistência residual à compressão

Verificou-se, conforme esperado, que os valores de resistência à 
compressão axial decrescem à medida que se aumenta a porcen-
tagem de substituição de parte do agregado graúdo por resíduo de 
cerâmica vermelha e à medida que se aumenta a temperatura de 
aquecimento (Tabela [3]). Esta redução de resistência mecânica, 
em temperatura ambiente, é atribuída à baixa densidade e resis-
tência mecânica do agregado reciclado de cerâmica vermelha em 
relação ao agregado natural. 
Na Figura [2] são apresentados os resultados desta pesquisa, os 
resultados obtidos pelos principais pesquisadores referenciados 
neste trabalho [18, 21 e 22] que utilizaram agregado leve na mis-
tura, bem como as curvas preconizadas pelos códigos nacionais 
e internacionais pertinentes. Vale ressaltar que, no caso da Nor-
ma Nacional NBR 15200 [13] e do EUROCODE 2 [15]; os valores 
indicados são inerentes a concretos executados com agregados 
silicosos e, embora não esteja claro nos textos destes códigos, re-

ferentes a amostras destas misturas aquecidas sem carga e rom-
pidas à compressão axial sob aquecimento; histórico de carga que, 
reconhecidamente, resulta em valores de resistência mecânica re-
sidual superiores aquelas obtidas com ensaios de amostras aque-
cidas sem carga e ensaiadas após resfriamento lento. Na Figura 
[2], com histórico de carga semelhante ao adotado nesta pesquisa, 
apresenta-se, também, a evolução da resistência à compressão re-
sidual de amostras de concreto executado com agregado leve de 
argila expandida (peso específico de 450 kg/m3) preconizados pelo 
ACI [14] e referente à amostras aquecidas sem carga e rompidas à 
compressão axial após resfriamento lento.
Na Tabela 4 apresenta-se parâmetros geométricos e metodológicos 
empregados por estes códigos e pesquisadores sob comparação.

Tabela 4
Dados comparativos dos parâmetros de ensaios (resistência residual)

% substituição 
de agregado 

graúdo

Padrão de 
aquecimento

Tipo de
 resfriamento Aquecimento Tipo de 

agregado
Tamanho da 

amostra

REF 0 RILEM/1ºC/min. Lento Sem carga Basalto Ø = 100 mm
H= 300 mm

S40 40 RILEM/1ºC/min. Lento Sem carga Basalto/
cerâmico

Ø = 100 mm
H= 300 mm

S100 100 RILEM/1ºC/min. Lento Sem carga Leve/cerâmico Ø = 100 mm
H= 300 mm 

ACI 216R 100 — — Sem carga Leve Ø = 100 mm
H= 300 mm

Souza and 
Moreno 2010 100 ISO 834 Lento Sem carga Leve (argila 

expandida)
Ø = 100 mm
H = 200 mm

NBR/Eurocode 100 — — Com carga Calcáreo Ø = 100 mm
H = 200 mm

Toric 2017 100 RILEM/2,5ºC/min. Lento Sem carga Leve (argila 
expandida)

Ø = 75 mm
H = 225 mm

Martins 2016 100 RILEM/2,5ºC/min. Lento Sem carga Leve 
(cerâmico)

Ø = 150 mm
H = 300 mm

Figura 2
Valores de redução da resistência à compressão 
axial das misturas de concreto com teores de 
substituição (0%, 40% e 100%)

Temperatura (ºC)

f
 (

M
P

a
)

c
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Na Figura [2] pode-se observar que a substituição do agregado 
graúdo por resíduo de cerâmica vermelha resulta em concretos 
mais resistentes ao fogo, ou seja, as perdas de resistência para os 
concretos com 40% e 100% de substituição são menores quando 
comparadas ao concreto de referência. Este incremento da resis-
tência ao fogo de concretos executados com resíduos de cerâmica 
vermelha, segundo Martins et al [22], pode ser explicado pelo fato 
do coeficiente de expansão térmica dos resíduos de cerâmica ver-
melha ser bem menor do que o do agregado natural, fazendo com 
que as variações volumétricas deste agregado reciclado sejam 
compatíveis com as deformações ocorridas na matriz, resultando 
assim em menores tensões internas e, portanto, menos fissuração 
da mistura com o aquecimento. Martins et al [22] também observa 
que agregados de resíduos de cerâmica vermelha são mais está-
veis em temperaturas mais altas do que agregados de origem na-
tural e, ainda, que com o aumento da temperatura, a influência da 
menor resistência do resíduo de cerâmica vermelha (comparado 
com os agregado de origem natural) na resistência à compressão 
do concreto é menor, já que é progressivamente governada pela 
matriz cimentícia, ou seja, em misturas com agregados de resí-
duos de cerâmica vermelha, com o aumento da temperatura de 
exposição, a parte mais fraca do concreto não é mais o agregado, 
mas sim a matriz cimentícia, que é basicamente semelhante em 
todas as misturas de concreto.
Já a resistência residual do concreto produzido com agrega-
do natural silicoso deste trabalho é menor que os preconizados 
pela NBR 15200 [13]. Estes resultados já eram esperados, uma 
vez que o histórico de carga empregado nesta pesquisa é dife-
rente do histórico de carga considerado na NBR 15200 [13]. É 
de conhecimento geral da área que o aquecimento sem carga e 
ruptura posterior após resfriamento lento resulta em resistências 
residuais à compressão inferiores. Após resfriado o concreto, o 
óxido de cálcio (CaO) formado durante o aquecimento passa pelo 
processo de reidratação; processo esse largamente expansivo 

que, consequentemente, contribui para a maior microfissuração 
do concreto, resultando, portanto, em resistências residuais me-
nores. Outro fator que pode contribuir para a menor resistência 
residual de amostras de concreto aquecidas, e resfriadas antes da 
ruptura à compressão, é o desenvolvimento de fissuras na região 
entre agregado graúdo e a pasta de cimento durante o processo 
de resfriamento. 
Quando se compara os resultados da mistura de referência desta 
pesquisa (REF) com a curva sugerida pelo ACI [14], com agre-
gado graúdo e histórico de carga, similares aos deste trabalho, 
nota-se que a evolução da resistência à compressão residual é 
bastante semelhante; o que reforça a afirmação desta influência 
ressaltada no parágrafo anterior.
Comparando-se os resultados desta pesquisa com os de Martins 
et al [22], que utilizou agregado cerâmico similar ao deste traba-
lho, os resultados de Martins et al [22] apresentam-se mais favorá-
veis, com maior resistência mecânica residual após aquecimento. 
Este fato evidencia a grande influência da geometria das amostras 
e do tempo de exposição à temperatura desejada na resistência 
mecânica residual do concreto. Embora com composição da mis-
tura similar, Martins et al [22] empregou amostras maiores, e as 
aqueceu por menos tempo à temperatura de interesse do que as 
amostras deste trabalho; resultando, portanto, em um grau de de-
terioração menor das amostras quando aquecidas. A importância 
da padronização da geometria das amostras, taxa de elevação da 
temperatura e tempo de exposição, nos resultados de resistência 
à compressão residual após aquecimento, também pode ser com-
provada observando-se os resultados obtidos por Souza e More-
no [18] e Toric et al [21]; que empregaram argila expandida como 
agregado graúdo do concreto e taxas de elevação de temperatura 
bastante distintas. A taxa de elevação da temperatura empregada 
por Souza e Moreno[18] foi 6 vezes maior que a empregada por 
Toric et al [21]. Uma taxa de elevação de temperatura elevada 
pode implicar em maior deterioração do concreto com a tempera-
tura, favorecendo fissuração e eventuais pequenos lascamentos; 
o que pode explicar os resultados mais favoráveis obtidos por To-
ric et al [21] quando comparados aos de Souza e Moreno [18].
Por fim, resta observar que a curva proposta pelo ACI 216 R89 
[14] para concreto com agregado leve de argila expandida, peso 
específico de 450 kg/m3, aquecimento sem carga e ruptura após 
resfriamento lento, apresenta resistências mecânicas residuais 
em função da temperatura de aquecimento sempre menores que 
aquelas observadas para as misturas de concreto leve desta pes-
quisa e dos demais pesquisadores aqui relatados. Este fato pode 
justificar, em futuras revisões da NBR 15200 [13], a adoção da 
curva do ACI 216 R89 [14] para o comportamento de concretos 
leves sob elevadas temperaturas; pelo menos enquanto resulta-
dos nacionais pertinentes, obtidos em trabalhos similares ao aqui 
apresentado, não sejam obtidos. 
Estes resultados, únicos em nosso País, devem fornecer subsí-
dios para um futuro entendimento do comportamento de concretos 
leves nacionais sob elevadas temperaturas.

5.2 Módulo de deformação residual

Pela Tabela [3] nota-se, assim como ocorrido para a resistên-
cia à compressão em temperatura ambiente, que o módulo de  

Figura 3
Valores da redução dos módulos de elasticidade 
das misturas de concreto com teores de 
substituição (0%, 40% e 100%)
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deformação longitudinal das misturas de concreto com substitui-
ção de agregado natural pelo cerâmico reciclado (S40 e S100) 
apresentou decréscimos em relação ao módulo de deformação 
obtido para a mistura de concreto de referência (REF). Observa-
-se, de início, que as propriedades físicas e mecânicas do agre-
gado graúdo têm grande influência no valor do módulo de defor-
mação do concreto executado com este agregado; com valores 
de módulo, quase sempre incrementados com o aumento da 
resistência mecânica do agregado graúdo. O agregado reciclado 
cerâmico empregado nesta pesquisa teve densidade e resistência 
à compressão bem menor que o agregado natural empregado na 
mistura de referência (REF); razão que justifica a diferença entre 
os módulos de deformação apresentados neste trabalho; com o 
módulo de deformação diminuindo em função do incremento de 
substituição do agregado natural pelo cerâmico. 
Na Figura [3] são apresentados os resultados desta pesquisa, os 
resultados obtidos pelos principais pesquisadores referenciados 
neste trabalho [18 e 22] que utilizaram agregado leve na mistu-
ra, bem como as curvas preconizadas pelos códigos nacionais e 
internacionais pertinentes. Vale ressaltar que, no caso da Norma 
Nacional NBR 15200 [13] e do EUROCODE 2 [15], os valores 
indicados são inerentes a concretos executados com agregados 
silicosos e, embora não esteja claro nos textos destes códigos, 
referentes a amostras destas misturas aquecidas sem carga e 
rompidas à compressão axial sob aquecimento; histórico de carga 
que, reconhecidamente, resulta em valores de módulo de defor-
mação residual superiores aqueles obtidas com ensaios de amos-
tras aquecidas sem carga e ensaiadas após resfriamento lento. 
Na Figura [3], apresenta-se, também, a evolução do módulo de 
deformação residual de amostras de concreto executado com 
agregado silicoso e agregado leve de argila expandida (peso es-
pecífico de 450 kg/m3) preconizadas pelo ACI [14] e referente às 
amostras aquecidas sem carga e rompidas à compressão axial 
sob aquecimento. Diferente do preconizado pelo ACI [14] para a 
resistência à compressão residual, este código normativo optou 
por não fazer distinção entre históricos de carga no caso do módu-
lo de deformação residual do concreto após aquecimento. 

Na Tabela 4 apresenta-se parâmetros geométricos e metodológicos 
empregados por estes códigos e pesquisadores sob comparação.
Na Figura [3] pode-se observar que a substituição do agregado 
graúdo por resíduo de cerâmica vermelha resulta em concretos 
mais resistentes ao fogo, ou seja, as perdas no módulo de de-
formação para os concretos com 40 e 100% de substituição são 
menores quando comparadas ao concreto de referência. Este 
pequeno incremento do módulo de deformação residual, embora 
bastante inferior ao observado para a resistência à compressão 
residual para as mesmas misturas, pode ser explicado da mesma 
forma; recorrendo-se à pesquisa de Martins et al [22]. 
Similar ao ocorrido anteriormente para a resistência à compressão 
residual, o módulo de deformação residual do concreto produzido 
com agregado natural silicoso deste trabalho é menor que o pre-
conizado pela NBR 15200 [13] e pelo ACI 216 [14] para concretos 
executados com este mesmo agregado. Estes resultados já eram 
esperados e, também, podem ser explicados da mesma forma 
que os resultados para a resistência à compressão; colocando o 
histórico de carga diferente como parâmetro interveniente nos re-
sultados em comparação. 
Comparando-se os resultados desta pesquisa com os de Martins 
et al [22], que utilizou agregado cerâmico similar ao deste traba-
lho, os resultados de Martins et al [22] apresentam-se bastante 
favoráveis, com maior módulo de deformação residual após aque-
cimento. Este fato evidencia, mais uma vez, a grande influência da 
geometria das amostras e do tempo de exposição à temperatura 
desejada no módulo de deformação residual do concreto. Embora 
com composição da mistura similar, Martins et al [22] empregou 
amostras maiores, e as aqueceu por menos tempo à temperatura 
de interesse, do que as amostras deste trabalho; resultando, por-
tanto, em um grau de deterioração menor das amostras quando 
aquecidas. Entretanto, ressalta-se que Martins et al [22] apresenta 
resultados do módulo de deformação residual para temperaturas 
de aquecimento até 400ºC. 
Por fim, resta observar que a mesma sugestão destes autores, 
de emprego da curva proposta pelo ACI 216 R89 [14] para con-
creto com agregado leve, momentaneamente, em futura revisão 

Figura 4
Corpos de prova após ensaio de lascamento explosivo (temperatura: 925°C)

REF. S40 S100
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da NBR 15200 [13] deve ser reavaliada para o caso do módulo 
de deformação residual. Quando se compara os resultados des-
ta pesquisa com a curva sugerida pelo ACI 216R-89 [14] para 
agregados leves, nota-se que a evolução do módulo de deforma-
ção residual tem diferenças que devem ser ressaltadas. A partir 
dos 350ºC, aproximadamente, o módulo de deformação residual 
preconizado por esse código normativo é maior, ou seja, menos 
conservador, do que os resultados obtidos neste trabalho. Vale 
observar que os resultados disponíveis na literatura, que geraram 
a curva em questão preconizada pelo ACI 216R-89 [14] para o 
módulo de deformação residual, eram bastante escassos à epoca; 
o que pode explicar as diferenças observadas. Da mesma forma, 
resta observar que, embora em números absolutos os resultados 
em comparação tenham diferenças da ordem de 100%, em núme-
ros relativos esta diferença é muito baixa (30% contra 15% em sua 
maior diferença); ou seja, nesta faixa de temperatura o módulo de 
deformação residual apresenta-se muito baixo; em qualquer uma 
das curvas em comparação. 

5.3 Lascamento explosivo (spalling)

Não foi observado qualquer lascamento; explosivo ou não; nas 
amostras de concreto avaliadas neste trabalho. Foi possível ob-
servar (Figura [4]) que a mistura de concreto com 100% de substi-
tuição de agregado natural silicoso pelo agregado reciclado de ce-
râmica vermelha apresentou um panorama de fissuração menos 
agressivo que o da amostra de referência; porém, sem ocorrência 
do lascamento em nenhum dos concretos testados, mesmo para 
temperaturas superiores a 800oC.
Como ressaltado anteriormente, no que diz respeito ao lascamen-
to de concretos, aquecidos, e produzidos com agregados leves ou 
agregados reciclados, os resultados de pesquisas encontradas na 
literatura internacional são muito escassos. Dos trabalhos interna-
cionais apresentados, o lascamento foi observado em  Ke Cheng 
He et al. [33], Bodnóravá et al. [34] e Martins et al [22]. Em todos 
esses trabalhos foi empregado agregado leve na mistura de con-

creto; argila expandida nos dois primeiros e agregado reciclado 
cerâmico no último. Vale observar que o lascamento foi observado 
em um número reduzido das amostras avaliadas e para tempera-
turas variadas de avaliação; acima de 700 oC em Bodnóravá et al. 
[34], acima de 400 oC em Ke Cheng He et al. [33] e para 600 oC em 
Martins et al [22].
Uma vez que não existe um procedimento de ensaio normatizado 
para avaliação em laboratório da tendência ao lascamento explo-
sivo no concreto; nestes trabalhos, o tamanho das amostras, a 
taxa de aquecimento, o teor de umidade, a temperatura máxima 
de exposição das amostras e mesmo a metodologia de ensaio, 
foram muito diferentes e, portanto, torna-se difícil uma avaliação 
criteriosa dos resultados com vistas a uma comparação com os 
resultados desta pesquisa. Da mesma forma, parâmetros de ca-
racterização do concreto julgados importantes na avaliação do fe-
nômeno do lascamento não foram disponibilizados. Não existem 
informações, em todos eles, de parâmetros como a porosidade, 
teor de umidade no dia do ensaio, tempo e temperatura de ocor-
rência do lascamento, etc. 
Deve ser ressaltado, também, que na maioria destes trabalhos o 
objetivo principal nem foi a avaliação do lascamento; mas sim a 
avaliação da resistência à compressão residual do concreto após 
aquecimento e posterior resfriamento. Dos trabalhos internacio-
nais apresentados, somente o de Bodnóravá et al. [34] foi ideali-
zado para avaliação do lascamento. Entretanto, neste trabalho o 
agregado graúdo empregado foi a argila expandida, diferente do 
agregado empregado nesta pesquisa e, portanto, inviabilizando 
qualquer tentativa de comparação dos resultados.
Em Martins et al [22] foi observado pequeno lascamento em algu-
mas das amostras avaliadas após aquecimento até 600 oC, e pos-
terior resfriamento. O agregado graúdo empregado foi o mesmo 
deste trabalho; entretanto, a geometria das amostras, a taxa de 
elevação da temperatura com o tempo, a resistência à compres-
são da mistura em temperatura ambiente e mesmo a metodologia 
de avaliação do lascamento foram muito diferentes do trabalho 
de pesquisa aqui apresentado. Avaliar, isoladamente, qualquer um 

Tabela 5
Dados comparativos dos parâmetros de ensaios (lascamento)

Autor
Teor de 

substituição
(%)

Tamanho 
da amostra 

(mm)

Tipo de 
agregado

Padrão de 
aquecimento

Tempo de 
exposição 

(horas)

Tipo de 
análise Resultados

REF 0 150 x 150 x 100 Basalto ISO 834 1 Visual Não houve 
lascamento

S40 40 150 x 150 x 100 Basalto/
aerâmico ISO 834 1 Visual Não houve 

lascamento

S100 100 150 x 150 x 100 Leve/
cerâmico ISO 834 1 Visual Não houve 

lascamento
Ke Cheng 
He et al. 100 100 x 100 x 300 Argila 

expandida
10°C por 
minuto 1 Visual e perda 

de massa
Lascamento 

para T > 400ºC

Laneyrie et al. 100 ϕ160 mm 
h = 50 mm

Resíduos de 
construção e 

demolição

0,5°C por 
minuto 2 Visual Não houve 

lascamento

Martins et al 100 150 mm cubic Resíduos 
cerâmicos

1,5 a 
2,5°C/min 1 Visual

Pequeno 
lascamento 

para T>600ºC
Bodnóravá 

et al. 100 100 x 300 x 105 Argila 
expandida ISO 834 — Visual Lascamento 

para T > 700ºC
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destes parâmetros, no caso do lascamento só seria viável se es-
tes parâmetros fossem, ao menos, um pouco semelhantes. 
Por fim, ressalta-se a necessidade de padronização na avaliação 
do lascamento do concreto, em laboratório, sob elevadas tempe-
raturas. Esta padronização é necessária. Os parâmetros envol-
vidos no fenômeno são muitos, correlacionados e, portanto, de 
difícil avaliação isolada sem esta padronização.

6. Conclusões

Em relação à pesquisa aqui apresentada, verificou-se que:
a) Em temperatura ambiente, como esperado, quando se subs-

titui o agregado natural convencional pelo agregado reciclado 
cerâmico, a resistência mecânica diminui; com resistência à 
compressão e módulo de deformação, diminuindo em função 
de um incremento no teor de substituição;

b) A substituição do agregado graúdo natural por resíduo de cerâ-
mica vermelha resulta em concretos mais resistentes ao fogo, 
ou seja, as perdas de resistência à compressão e módulo de 
deformação para os concretos com 40 e 100% de substituição 
são menores quando comparadas ao concreto de referência; 

c) Os resultados de redução de resistência mecânica (resistência 
à compressão e módulo de deformação), com o incremento de 
temperatura, de concretos preparados com agregados leves 
aqui avaliados foram menores quando comparados aos valores 
preconizados pelo ACI 216R-89 [14]; sugere-se então a adoção 
destas curvas para efeito de estimativa de resistência residual 
para concretos leves nacionais enquanto resultados de pesquisa, 
similares a realizada neste trabalho, não sejam disponibilizados;

d) Em relação à tendência ao lascamento, pode-se verificar que 
os concretos produzidos com resíduos de cerâmica vermelha 
permaneceram estáveis; não ocorrendo o lascamento até para 
temperaturas superiores a 800°C; 

e) Ressalta-se a necessidade de padronização na avaliação do 
lascamento do concreto, em laboratório, sob elevadas tempe-
raturas. Esta padronização é necessária. Os parâmetros en-
volvidos no fenômeno são muitos, correlacionados e, portanto, 
de difícil avaliação isolada sem esta padronização;

f) Os resultados deste trabalho, únicos em nosso País, devem for-
necer subsídios para um futuro entendimento do comportamen-
to de concretos leves nacionais sob elevadas temperaturas.
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Abstract 

Resumo

The excellent mechanical properties of carbon nanotubes (CNTs) make them a highly attractive material for use as reinforcement in cement 
composites. However, it is established that this nanomaterial presents a severe dispersion problem in cement matrices owing to its high specific 
surface area. An alternative method for dispersing the CNTs is the use of sonication in the presence of a superplasticizer admixture. However, 
high energy sonication can severely damage CNTs, which can affect their behavior in cement pastes. Thus, it is necessary to optimize the CNTs 
sonication parameters to optimize the performance of CNT–cement pastes. After sonication with different energies of CNTs water suspensions, 
the CNTs dispersion was evaluated through UV-Vis spectroscopy and the eventual CNTs damage observed by TEM. Workability, compressive 
and flexural strengths of the CNTs–cement pastes were also measured. The results revealed that the sonication parameters can be optimized to 
enhance the effect of CNTs on cement paste behavior.

Keywords: carbon nanotube, sonication, UV-Vis spectroscopy, mechanical strength.

As excepcionais propriedades mecânicas dos nanotubos de carbono (NTC) os tornam um material extremamente atraente para utilização como 
reforço de compósitos cimentícios. No entanto, sabe-se que esse nanomaterial apresenta grande problema de dispersão em matrizes cimentícias 
devido a sua elevada superfície específica. Uma das alternativas para dispersar os NTC é a utilização de sonicação em conjunto com aditivo 
superplastificante. Apesar disso, alta energia de sonicação pode danificar de maneira severa os NTC, o que pode afetar seu comportamento em 
pastas de cimento.  Dessa forma, é necessário otimizar os parâmetros de sonicação a fim de melhorar o desempenho das pastas cimentícias 
com NTC. Após a sonicação de soluções aquosas de NTC sob diferentes energias, as dispersões foram submetidas a espectroscopia UV-Vis e 
os eventuais danos sofridos foram obervados por MET. Plasticidade e resistência a compressão e tração de pastas de cimento com NTC também 
foram medidas. Os resultados revelaram que os parâmetros de sonicação podem ser otimizados a fim de melhorar os efeitos da incorporação de 
NTC no comportamento de pastas de cimento.

Palavras-chave: nanotubos de carbono, sonicação, espectroscopia UV-Vis, resistência mecânica.
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1. Introduction

The continuous pursuit of upgradation in the construction industry 
demands continuous research for new materials. With respect to 
this fact, carbon nanotubes (CNTs) can be considered to be new 
materials with a high potential for incorporation in cement matri-
ces. CNTs exhibit extraordinary mechanical, electrical and thermal 
properties. Its use as a reinforcement material is preferred owing 
to its high Young’s modulus and strength [1].
Several researchers have noticed a significant enhancement in the 
physical–mechanical properties of cement composites with the in-
corporation of carbon nanotubes [2-7].
The significant challenge in their use is the understanding of their 
interaction with the matrix. Owing to their physical and chemical 
properties, these materials tend to agglutinate, demanding the use 
of physical and/or chemical processes to provide higher dispersion 
and the stabilization of such properties in order to prevent reag-
glomeration [8].
The most common process used for the dispersion of carbon nano-
tubes is ultra-sonication, which is generally combined with other 
techniques such as the use of solvents, surfactants, and CNTs co-
valent and non-covalent functionalization [3]. According to Ma et al. 
[8], ultra-sonication is a highly efficient method for CNTs dispersion 
in low-viscosity liquids such as water, acetone and ethanol.
The sonication process is based on the conversion of electric volt-
age into mechanical vibrations, which are transferred to the liq-
uid environment and result in the formation and collapse of mi-
croscopic bubbles. During this process, also known as cavitation, 
thousands of shockwaves are created and a high level of energy is 
released, causing the dispersion of nanomaterials in the liquid [3].
According to Chen et al. [9], the sonication of carbon nanotubes 
can act as forces of separation and of shear. The former separates 
nanotubes individually from agglomerates of bundles and increase 
the concentration of CNTs dispersed in the environment by the 
sonication energy. Simultaneously, the shear forces cut individual 
nanotubes into several smaller ones, thus reducing the average 

individual length of the CNTs. The length and concentration distri-
bution of the nanotubes are two inherent factors that can affect the 
efficiency of their reinforcement in nanocomposites. Therefore, it is 
important to use optimal sonication energy to balance the effects of 
the dispersion and length reduction of the CNTs [10].
Ma et al. [8] cautioned that if the sonication is very aggressive (high 
energy) and/or takes too long, the CNTs are likely to be severely 
damaged, particularly when a tip sonicator is used. In severe cas-
es, the graphene layers are completely destroyed and there is a 
drastic reduction in its mechanical properties.
However, it is noteworthy that there is no consensus in the litera-
ture regarding the sonication parameters (energy, time, range, 
etc.) that are more appropriate for the dispersion of CNTs. TABLE 1 
presents a few sonication parameters used in several researches. 
The absence of key parameters necessary to ensure more effec-
tively characterized experiments is apparent.
After sonication of the nanomaterials, it is necessary to examine 
the quality of the dispersion. There are certain methods to mea-
sure the effectiveness of the dispersion method used as well as 
the degree of dispersion of the CNTs, particularly in the aqueous 
medium. Few researchers [10, 19, 22] captured digital images of 
the suspensions of CNT after using the dispersion method. The 
suspensions were kept still and the images were recaptured after 
different periods of time, to verify the occurrence of sedimentation/
re-agglomeration of the nanomaterials.
Another feasible method is UV-Vis (visible-ultraviolet) spectrosco-
py. Unlike completely dispersed CNTs, CNT bundles are not active 
in the wavelength range of 200–1200 nm. This demonstrates that 
there is a relation between the concentration of individual CNTs 
dispersed in the medium and the intensity of the absorbance cor-
responding to the spectrum [16, 20, 23-25].
It is noteworthy that higher sonication energies do not result in 
higher absorbance and, consequently, higher dispersion of CNTs. 
Isfahani, Li and Redaelli [21] tested functionalized and pristine CNTs 
and observed that the pristine CNTs can be dispersed until a certain 
level, beyond which there was no improvement with the increase 

Table 1
Parameters of CNTs suspensions sonication in literature (adapted from Carlesso [11])

Authors Amplitude Equipment input 
power (W) Duration (min)  Total energy (J) Energy/volume 

(J/ml)
[2] (x) (x) 120 (x) (x)
[9] (x) 500 140(*) 280 000(#) (x)
[10] 50% 500 140(*) 280 000(#) (x)
[12] (x) (x) 100 840 000(#) 8400(#)
[13] 20% and 40% 750 30 13500 to 39600(#) 270 to 1584(#)
[14] 50% 500 140(*) 280 000(#) (x)
[15] 70% 500 20 to 30 94 368 and 141 522(#) 555 and 833(#)
[16] 70% (x) until 210 (x) (x)
[17] (x) 150 12 (x) (x)
[18] 20% 750 360(*) until 170 000 (x)
[19] 100% 500 1 to 14(*) 9000 to 126 000(#) 25 to 400
[20] 100% 500 1 to14(*) 9000 to 126 000(#) 25 to 400
[21] (x) (x) 30, 60 and 120 126 000 to 504 000(#) 1800 to 7200(#)

(*) – information not provided in the respective papers and acquired by the present author directly from the respective authors; (#) – value calculated with the data 
available in the respective papers; (x) – not informed.
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in sonication energy. However, the dispersion of the functionalized 
CNTs was proportional to the increase in the sonication energy. In 
addition, the mechanical performances of the cement composite 
were not affected by the incorporation of the sonicated CNTs.
The incorporation of CNTs in cement composites is also likely to 
affect its workability. Owing to its large specific area, the nanoma-
terial tends to reduce in consistency and to increase the cohesion 
of the mixtures [19, 20]. Thus, it is necessary to use superplasti-
cizer admixtures to maintain adequate workability of the cement 
compounds, apart from aiding the dispersion of the nanomaterials.
This study intends to verify the influence of several sonication pa-
rameters on the dispersion and integrity of CNTs, as well as the 
effects of CNTs on certain properties of cement compounds.

2. Experimental program

2.1 Materials

The Portland cement used was CP II-F, according to the Brazilian 
standard NBR-5737 (1992) of Portland cement specification. A so-
dium-polycarboxylate-based superplasticizer was used as disper-
sant. The carbon nanotubes were purchased from Cheap Tubes 
Inc. and used as received. The main characteristics of the CNTs 
used in this study are presented in TABLE 2 and their morphology 
is shown in FIGURE 1.

2.2 Conditions of sonication and dispersion 

The contents of CNTs and superplasticizer were fixed at 0.1% by 
weight of the cement content.

For the dispersion of the CNTs, a tip sonicator model VCX 750W 
(Sonics & Materials, Inc.) was used. It was equipped with a 13 mm 
diameter probe that was dipped into a 30 ml aqueous solution con-
taining CNTs following the recommendations of the manufacturer 
regarding the processing capability of this probe. The adjustable 
parameters of sonication in the equipment are the amplitude and 
duration of operation. 
The amplitudes were fixed at two levels: 50 and 80%. The sonica-
tion time varied among three values (6, 30 and 60 min.) during 
20-second-cycles (on and off) in order to prevent overheating of 
the CNTs suspension. As recommended by the equipment manu-
facturer, the power delivered into the liquid was measured as the 
difference between the amount of watts displayed with the probe 
immersed into the liquid and the amount of watts displayed with 
the probe in air (not immersed into the liquid); thus the average 
applied sonication powers was 27 and 54 W for the amplitudes 50 
and 80%, respectively. 
Apart from the variable sonication parameters, the superplasticizer 
was added at two moments: pre- and post-sonication. This was 
done in order to verify whether the superplasticizer aided the dis-
persal of the nanomaterials in the medium during sonication and 
whether its behavior was affected by the different sonication ener-
gies. It is also noteworthy that suspensions without the SP were 
also sonicated in order to verify whether the sonication process 
alone was adequate for the dispersion of the CNTs.
The evaluation of the dispersion degree was conducted by UV-Vis 
spectroscopy, as recommended by [21, 23, 24, 26, 27]. The solu-
tion suspension was diluted 30 times and subjected to UV-Vis ra-
diation in glass containers, and the absorbance of the suspension 
with the CNTs was measured using a spectrometer. According to 

Table 2
Characteristics of the carbon nanotubes 

Density (g/cm³) Ø ext (nm) Length (µm) Length/diameter (l/d) Purity (%)
1.5–1.9 8–15 10–50 666–6250 95

Figure 1
TEM images of the carbon nanotubes
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Zou et al. [20], only nanotubes that are effectively dispersed in the 
medium can absorb light in the UV-Vis band. The higher the absor-
bance of the suspension is, the higher the level of dispersion of the 
nanotubes; therefore, the presence of nanomaterials agglomer-
ates can be estimated and it could indicate a low rate of dispersion.
FIGURE 2 shows an organogram of the suspensions parameters. 
The numbers are related to the power outputs (27 and 54 W) and 
the duration (6, 30 or 60 min) of sonication. The terms “Post” and 
“Pre” refer to whether the admixture was added after or before the 
sonication process, respectively. 
Moreover, TEM observations were performed in order to verify the 
integrity of the CNTs after sonication.

2.3 Preparation and tests of cement compounds

As the purpose of this work is to study the effect of sonication on 
CNTs dispersion and integrity and its consequences on cement 
paste performance, a reference cement paste (RP) with no sonica-
tion and containing admixture and CNTs was made. Then, other 
pastes were made with the highest results of CNTs dispersion from 
the preliminary study, with similar dosage and under the effect of 

the different sonication parameters previously presented. The wa-
ter/cement ratio was fixed at 0.30.
Immediately after the sonication process, the cement paste was 
prepared in a laboratorial mixer for a period of 3 min at a frequency 
of 15 Hz (440 rpm).
The pastes consistencies were measured with mini-slump tests. In 
this test, a mold with a smaller diameter of 19 mm, larger diameter 
of 38 mm and height of 57 mm was used.
The compressive strength measurements were performed on 
20 × 40 mm cylindrical specimens. Three-point bending flexural 
strength tests were carried out on 100 × 20 × 20 mm rectangular 
specimens. After demolding (1 day), the specimens were cured in 
saturated lime water for 28 days.

3. Results and discussions

3.1 Dispersion and integrity of the carbon 
nanotubes 

The CNTs dispersion efficiency in the aqueous solution under the 
sonication processes described in FIGURE 2 and measured by 
UV-Vis spectroscopy resulted in a set of curves similar to the one 
presented in FIGURE 3.
It is observed that there is a peak of the curve after a particular 
band of wavelength. According to George et al. [28], the maxi-
mum absorbance value is directly proportional to (and can be 
an indicative of) the level of dispersion of the CNTs. Therefore, 
FIGURE 4 shows the maximum absorbance values for all the 
tested suspensions.
Irrespectively of the sonication conditions, negligible absorbance 
difference was observed within the CNTs suspensions without the 
SP admixture. Moreover, the absorbance maxima are significant-
ly lower compared to those of the suspensions with SP. Conse-
quently, it can be concluded that in this case, CNTs dispersion is 
negligible.
For the suspensions with SP, the absorbance tends to be gradu-
ally enhanced according to the increase in energy for the different 
sonication times. However, no trend was observed in the post-son-
ication suspensions.

Figure 2
Organogram of suspensions parameters in 
preliminary dispersion study

Figure 3
UV-Vis absorbance of CNTs suspensions 
after sonication for 60 min with 80% amplitude 
and 6480 J/ml 

Figure 4
Maximum UV-Vis absorbance of CNTs suspensions 
after sonication
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For the suspensions in which the SP is sonicated with the CNTs, 
at 50% amplitude, the increase in duration of sonication increases 
dispersion. For 80% amplitude, the opposite occurs. Nevertheless, 
it can be concluded that this is the type of process that exhibits the 
highest CNTs dispersions.
Strano et al. [29] had proposed a mechanism of the dispersion of 
CNTs that occurs with the aid of surfactant and sonication (FIG-
URE 5). According to the authors, the high degree of local shear, 
particularly on the tips of the CNTs bundles, causes the deviation of 
the extremities and creates spaces between the layers of nanoma-
terials, which become points of high adsorption of the surfactant. 
As the sonication proceeds, the bundles continue to move apart 
from each other and more surfactant is adsorbed on the surface 
of the CNTs until their complete separation from the agglomerate.
In FIGURE 6, the values of the UV-Vis absorbance maxima correlated 
with the sonication energy by volume of solution are plotted. With the in-

crease in sonication energy, an absorbance plateau for post-sonication 
suspensions and a trend of a lower absorbance for the pre-sonication 
suspensions are evident. Zou et al. [20], Isfahani, Li and Redaelli [21], 
Yu et al. [25] and George et al. [28] also observed this behavior.
FIGURE 7 shows TEM micrographs of the CNTs after (a) 80% am-
plitude over 60 min (6480 J/ml) and (b) 50% amplitude over 30 min 
(1620 J/ml) sonication. A significant reduction in CNT length as well 
as the breaking of its wall and consequent reduction in its diameter 
were observed.
It is assumed that the disintegration and breaking of the CNTs 
cause the reduction in absorbance verified by UV-Vis spectros-
copy. Notwithstanding the higher dispersion caused by the sonica-
tion, the quantity of small pieces of CNT available in the solution is 
likely to increase, which may result in an absorbance decrease due 
to the higher quantity and possible re-agglomeration of individual 
nanotubes in the suspension.

Figure 5
CNTs detachment mechanism with the aid 
of surfactant and sonication as proposed by 
Strano et al. [29] 

aVibra cell
processor

b c

Figure 6
UV-Vis absorbance maxima vs sonication energy 
of CNTs suspensions 

Figure 7
TEM micrographs of CNT sonicated under: (a) 80% amplitude for 60 min (6480 J/ml) 
and (b) 50% amplitude for 30 min (1620 J/ml)

a b
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In the case of high sonication amplitude over a short period of time 
(80% over 6 min; FIGURE 8), the CNT morphology appears to re-
main unchanged from its original form. However, a few very short 
CNTs with intact walls are also observed, which are probably cut 
off from other CNTs as reported in a previous research [9].
TABLE 3 summarizes the qualitative evaluation by TEM of the 
CNTs integrity after sonication.

3.2 Cement composites

Considering the highest dispersion behavior measured with UV-Vis 
absorbance, the physical–mechanical tests of cement composites 
were carried out only with the formulations in which the SP admix-
ture was sonicated with CNTs.

3.2.1 Mini-slump test 

Mini-slump measurements clearly reveal that as CNTs suspen-
sions sonication amplitude, time and consequently sonication 
energy (fig. 9) increase, cement paste workability decreases. The 
pastes with low CNTs suspension sonication energy (< 500 J/ml) 
exhibit similar workability than that of the reference paste (RP - 

without sonication). However, high sonication energy (> 1500 J/ml) 
induces severe workability decrease.
It is considered that high energy CNT suspension sonication 
causes the breaking of CNTs into smaller pieces, as was observed 
by TEM. This results in an increase in the quantity of CNTs and the 
quantity of SP adsorbed by them. Thus, less SP is available to dis-
perse cement particles and, consequently, workability decreases. 

3.2.2 Compressive and flexural strength

FIGURE 10 clearly reveals that for low sonication energy (< 1000 
J/ml), the compressive strengths of the cement–CNTs pastes are 
higher than that of the reference paste, attaining a 10% increase 
for the CNTs suspensions subjected to 80% amplitude and 6 min. 
sonication. It is also evident that longer sonication periods nega-

Figure 8
TEM micrographs of CNTs sonicated under the amplitude of 80% over 6 min (648 J/ml)

Table 3
TEM observations of the CNT integrity after sonication

Sonication 
conditions

80%–60’  
6480 J/ml

50%–30’          
1620 J/ml

80%–6’              
648 J/ml

CNT wall 
damage Severe Low Inexistent

CNT diameter 
reduction High High Low

CNT cutting High High Medium

Figure 9
Consistency (mini-slump diameters) 
vs CNT suspension sonication energy 
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tively affect the compressive strengths of cement–CNTs pastes. 
A similar tendency can be observed for flexural strength measure-
ments (FIGURE 11). However, the gain is higher (up to 30% for 80% 
amplitude and 6 min. sonication). In addition, as observed for com-
pressive strength, as the CNTs suspension sonication energy increas-
es, the flexural strengths of the cement–CNTs pastes decrease.
In the case of low sonication energy, the increase in the cement 
pastes’ compressive (10%) and flexural (30%) strengths was very 
similar to the results of other researches with low CNTs ratio (ap-
proximately 0.1%wt cement) [2, 30, 31, 32].
According to Konsta-Gdoutos, Metaxa, and Shah [2], the key fac-
tor for improving the strength of a cement matrix is the effective 
dispersion of the CNTs. It results in the reduction of the CNT-free 
area in the material and in an increase in the mechanical perfor-
mance of the nanocomposite.
However, there was a significant decrease in the cement pastes’ 
strength values with increase in the sonication energy.
As observed by TEM, high sonication energy results in CNTs wall 
damage, diameter reduction and cutting; consequently, its strength 
was reduced, and UV-Vis spectroscopy revealed that higher dis-
persion was not achieved. Hence, the reinforcing role of CNTs is 

likely to be reduced. Moreover, as mentioned earlier, the “destruc-
tion” of the CNTs by high sonication energy is likely to increase 
its specific surface, which increases its SP adsorption and thus, 
reduces cement paste workability; this is likely to cause the incor-
poration of voids and failure in specimen molding, resulting in a 
decrease in the mechanical performances [19].
Isfahani, Li and Redaelli [21] suggested that water suspensions 
with highly dispersed CNTs do not necessarily result in high CNTs 
dispersion in the cement matrix. Re-agglomeration can be caused 
by the contact between the CNTs surface and the solid phase (ce-
ment particles) during the mixing procedure. Thus, both CNTs ag-
glomeration and the damage to CNTs by sonication, can reduce 
the reinforcement capability of the nanomaterials. 
However, Isfahani, Li and Redaelli [21] demonstrated that the increase 
in CNTs sonication energy did not result in significant gain or loss of 
strength of the cement composites. These results are different com-
pared with the present research, wherein a gain in the cement com-
posites’ strengths was observed with lower sonication energies (high 
amplitude for a short time) and a decrease in these properties was ob-
served with higher sonication energies (high amplitude for a long time).

4. Conclusions

The main conclusions of this work are as follows:
1.  The dispersion of CNTs in aqueous solution is proportional to 

the sonication energy used, until a determinate energy value;
2.  The presence of the superplasticizer admixture with the CNTs 

in the water during the sonication process is essential for an 
effective dispersion;

3.  The use of high sonication energy for a long period results in 
the breaking of the CNTs walls and a significant reduction in 
diameter and length;

4.  When high energy is applied for short periods, no CNTs dam-
age was observed;

5.  The CNTs cement pastes’ workability is inversely proportional 
to the sonication energy of the CNTs suspensions. It is consid-
ered that under high sonication energy, there is higher disper-
sion of shorter nanotubes (cut by sonication) in the paste and/
or a larger adsorption of the SP on the CNT, which results in a 
significant increase in its cohesion and a lesser availability of 
SP for dispersing the cement;

6.  Concerning the CNTs pastes’ mechanical behavior, it was ob-
served a significant increase in the compressive and flexural 
strengths (up to 10 and 30% respectively) for low sonication 
energies (less than 1000 J/ml). For higher sonication ener-
gies, the pastes’ compressive and flexural strengths decrease 
mainly owing to the higher cohesion of the pastes and the con-
sequent higher difficulty of molding, the incorporation of empty 
spaces, and/or the higher damages suffered by the CNTs;

7.  As an overall conclusion, it was demonstrated that the soni-
cation parameters of CNTs suspensions can be optimized in 
order to enhance the CNT–cement paste behavior.
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