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AL

O presente trabalho objetiva apresentar um programa
automatico para a analise nao-linear de estruturas reticula-
das espaciais de concreto armado, compreendendo tanto a ve-
rificacaoc de uma estrutura sob a agao de um carregamento de-
finido, como a pesquisa de sua capacidade de carga para uma

dada disposigao de cargas.

Em sua elaboragdo foram levados em conta além da
nao-linearidade dos diagramas tensao-deformagao dos materi-
ais (nao-linearidade fisica), os efeitos de segunda ordem de
correntes da interacdo axial flexao (n3o~linearidade geomé -

trica).

No casc de estruturas solicitadas a torgao, combina
da ou n3o com outros esforgos, sao considerados os . efeitos
da torcao de maneira aproximada, tendo por base o modelo da

treligca espacial, adotado pelo C.E.B.

Em sua parte final o trabalho apresenta exemplos de
aplicagao do programa e comparagaes com outros métodos de a-
nilise e pesquisas experimentais. Estao incluidos, também,
comentarios sobre os resultados obtidos e sugestoes para a-

primoramento deste trabalho.
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ABSTRACT

This work intends to present an automatic program for
non-linear analysis of spacial frames of reinforced concrete,
including verification of structures under definite loading
and research on its load-bearing capacity for a given disposi-

" tionof loads.

On its development are considered both the non-linea-=
' rity of the stress-strain diagrams of the materials {physical
non-linearity) and the second order effects of the axial-

flexuwrall interaction (geometrical non-linearity).

In the case of structure loaded by torsion, combined
or not with others effofts, the effects of torsion are consi-
dered on an approximative way, based on the spacial truss model,

adopted by the C. E. B.

The final part presents some examples of application
of the automatic program and some comparisons with others
methods of analysis and experimental investigations. Some
comments about the results obtained and suggestions for more

advanced studies in the future are also included.
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INTRODUCAQ

Com o advento dos computadores eletrdOnicos de grande
porte a analise de estruturas passou por um grande impulso. Os
conhecidos métodos da rigidez e da flexibilida&e, fundamentais
na analise estrutural, foram inteiramente reorganizados sob for

ma matricial visando sua utilizagao no computador.

Paralelamente, a crescente sofisticagao das téénicas
de construcao e o arrojo cada vez maior das estruturas projeta-
das estao a exigir que as mesmas sejam analisadas, nao mais a-
través da consideragac de elementos isolados mas sim, como um

todo no espago.

Dentro desta linha € que se insere este trabalho, como
uma tentativa mais aprofundada de analisar estruturas reticula-
das espaciais de concreto armado através de um programa automa-
tico elaborado com base no método da rigidez - . ~ o programa

ANALEC.

Em tal tipo de estruturas dois problemas basicos im-

poem-se Ccomo condigaes prévias a resolver, para sua analise:

a) tanto o concreto com o ago nao obedecem 3 lei de
Hooke (nao-linearidade fisica):

b) os efeitos de segunda ordem decorrentes da intera -
¢do axial-flexao devem ser considerados (nao-linearidade geomé-

trica).



Esta-se, portanto, diante de um problema de natureza nao-line=-
ar. Perde, assim, validade, pelo menos de uma forma imediata,
a aplicacgao do principio da superposicac de efeitos uma - vez
que deixam de existir relagoes lineares entre agoes e desioca-
mentos numa estrutura. No entanto & possivel transformar o
calculo nao-linear em uma sucessao de etapas lineares, com ©s
parametros de que depende o problema sendo mantidos constantes
ao longo de cada etapa. Pode-se, desse modo, aplicar o princil
pioc da superposigao de efeitos e, conseqlientemente, o método

da rigidez em cada uma das etapas de analise.

No caso das estruturas solicitadas por esforgos de
torgcac um terceiro problema, além dos mencionados, surge: o
mecanismo de resisténcia da estrutura para esta solicitagao e

sua interagao com os outros esforgos eventualmente existentes.

No campo da torgcac as pesquisas ainda se encontram em
fase bastante primitiva em relagao aos outros tipos de solici-
tacao. No entanto, o modelo da treliga espacial proposto pelo
C. E. B.! & capaz de fornecer resultados bastante satisfatd -
rios e, &, por isto, adotado neste trabalho. Como as recomen-
dagoes do C. E. B. prendem-se tao somente as estruturas subme-
tidas @ torgao para ou combinada com flexao no plano, uma ex-
trapolacao pura os casos de solicitagdes no espago foi elabora
da a partir dos principios aplicaveis ao caso de solicitagoes

no plano.



CAPITULO I

CONCEITOS FUNDAMENTAIS

I.1. Hipoteses Gerais

I.1.1. Teoria das Pequenas deformacoes

Ainda que sejam considerados os efeitos da interagdo a
xial-flexao (efeitos de segunda ordem), admite-se como valida a
teoria das pequenas deformagaes (pequenos deslocamentos compara
dos com o0 comprimento da peg¢a). Para as estruturas usuais,prin
cipalmente as de concreto armado, objeto do presente estudo,
tal hipotese se torna aceitavel. Podemos, portanto, escrever a
equagao diferencial que define a eldstica de uma peca:

d’v _ M
I

i3]

I.1.2, Hipbtese das Secoes Planas

Supoe-se gue qualquer segao transversal de um elemento
da estrutura permanega plana e normal ao eixo do mesmo, manten-
do sua forma original e com perfeita aderéncia entre o aco e ©

concreto.

Desprezam-se pois, as deformagoes devidas ao esforgo

cortante ‘e ao empenamento de secao decorrente da torgao, para



efeito do estudo da flexao.

I.1.3. Critérios de Segquranca

Toda analise aqui desenvolvida sera baseada no crité-
rio de verificagao do estado-limite Ultimo de rufna, adotando

os principios de seguranga do C.E.B.!.

I.1.3.1. Quanto as cargas:

Fq = Y¢ Fy onde F| - valor caracteristico das agdes
Fy - valor de calculo das agoes;

Y¢ = coeficiente de majoragao das a-

goes
I.1.3.2. Quanto ao concreto:

£ (f ) = fcck(fctk)

ccd “Tetd Yo
onde fcck(fctk) - valor caracteristico da resisténcia a

compressao (tragdo) do concreto.

focqforg) ~— valor_de cilculo da resisténcia &  com-
pressao (tragao) do concreto.

Y, -~ coeficiente de minoragao da resisténcia
do concreto.



I.1.3.3. Quanto ac aco:

f
£ = Xk
yd v,

onde fyk -

yd

A titulo informativo apresentamos a seguir alguns valo

res de coeficientes de seguranga adotados por normas conhecidas:

valor caracteristico da resisténcia a compressao
ou tragao do ago.

valor de calculo da resisténcia a compressac ou
tracao do ago.

coeficiente de minoragao da resisténcia do ago.

. Agoes Per | Acoes A | Concreto | Ago-
NORMA manentes cidentaiq
Yg Yp Yo Ye
C.E.B.! max 1,3 1,5 1,5 1,15
n? 125 min 1,0 0,0 1,1 1,0
C.E.B. n9 B84 1,5 1,5 1.5 . 1,15
NB 1/77% 1,4 1,4 1,4 1,15
NB. 1/60 1,65 2,0 1,0 1,0

I.l.4. Materiais

Apresentamos a seguir as relagdes tensao x deformagao

para o concreto e os agos utilizados neste trabalho.

Note- se

que os diagramas de carga e descarga dos materiais coincidem.




I.1.4.1. Concreto

O diagrama de cdlculo tensac de compressido x deformagao

adotado & o preconizado pelo C.E.B.! (Fig. 1)

o (compressao)

62085y | [(diugrurﬁu de cdlculo)
H
|
PARABOLA _| E
DE 22 GRAU :
) ZE%, 5% & {compressfio}
fig.l - DIAGRAMA (_x SCDO CONCRETO
E:C EC
0 & e, < 2%00 o, = £ .(2 - ). (I.1la)
2°/00  2%00:
acc ' €a
Ec =3 = lOOO.fc.(l - ) (I.1b)
c 2°/40
0 =0 — . . . )
2° /00 & € < 3,5 /oo O, = fc N (I.1lc)
Ec =0 , (I.1d)

onde Ec & o modulo de elasticidade tangente do concreto, utili-
zado na formulagao de CHEN e SHORAKA®® adotada na dedugaoc das e

quagoes apresentadas no item II.2.2.1.1.

0 coeficiente 0,85 gue afeta fccd € introduzido para levar em
conta o chamado efeito Rusch (perda de resisténcia do concreto

. a0 longo do tempo).

Com vistas ao estudo que faremos da torgﬁo, definimos,



de acordo com o C.E.B.!, a resisténcia a tragao do concreto,co-

me abaixo:

_ 2/3
f = 0,76 fcck (f

ctk

2
ctk © fcck em kgf/cm*)

Note-se que, como usualmente feito, desprezamos a re-
sisténcia a tragao do concreto no estudo da flexaoc de uma pega

de concreto armado.
I.1.4.2. Aco

Adotamos, neste trabalho, dois tipos de ago:

a) Tipo A:
Ago laminado a quente, caracterizado pelo patamar de

escoamento bem definido no diagrama tensao x deformacao (Fig.2).

O-S
h
f R ¢—— diegrama de cdlovlo
y T
' i
i |
I
- 10 %o -Eyd oc; :
T ) g ! 85
i i £« —xd. 10 Yon
: 1 yd E
1 : s
i v
! ;
' )
: )
b v —‘fyd
fig. 2 - DIAGRAMA - O x € DO ACO TIPO A
fya
Egl < Eyq = o_=¢€_ . E I.2a
legl € ey = & =g, - E 1.2a)
s
305
= Je_ I.2b
Es = 3¢ ( )



le | > ¢ o_ = f  (I.20)

yd ‘ s yd

onde E, & o médulo de elasticidade tangente do ago.

b} Tipo B:
[ " —
Aco encruado a frio que, em consequencia, nao apresen-
ta patamar de escoamento. Define-se, entao, uma tensao conven-

cional de escoamento, obtida por uma reta paralela a ~ tangente

ao grafico o, X €, na origem, e que passa pela deformagao de
0
2%°/90 (Fig. 3).
O
4
fy [ I B ,
T diagrama de célcéulc
yd ' 1
! 1
! 1
/ VE_=1ga = 2100000 kg f/cm?
07,4 -7 fal '

!
- o
- 10-%o0 5?¢'d -2 %o \ ! L >
7 2% o~ _ lyd 20 10 %a
E'yd = + 2 %0

]

, ~---07

fig 3 - DIAGRAMA O's- Es DC ACO TIPO B

Como simplificagao adotamos a substituigao do trecho

curvo por trés retas, conforme a Figura 4 demonstra:



—
+
V

y IO

L ool - diagramo de cdlcul
fyd a

03f 4 b s

v
+

a
'
1
]
OFf  froneeee SR : |
1
1
[}
i
]
1
1)

'.ICI)"/oo -eyd _8xy2 _F’yl

1 | yi y2 yd

0,71,

i A 0,9 fyq

__——-—-——————A-—-—"fyd

o T L T

tig. 4 - DIAGRAMA (] x &, SIMPLIFICADO DO ACO TIPO B
0,7f
—Xc

onde Eyl = 3

|
lﬁ.
+
o
nN
s3]
w
(=]
~
<
<

E.'yZ E ’

€

I
k
1))
j*N
+
N
o
~
o
o

yd

9510 " obtida por processo iterativo através da equa-

cao da curva da Figura 3.

]esl € ey Icsl = IE:SI.ES (I.3a)
acs
B, = 5ot (I.3b)
S
IESI-E 1
g1 < le | < €2 |os| = --———-X—E = (0,2fyd)+0,7fyd (I.3c)
y2 "yl
0,2f .
E_ = — < (I.34)
£ -£
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Iesl_e 2 '
€,y < Iesl N Iosl = o (0,1fyd)+0,9fyd (I.3e)
0,1£ .
E = E——:%—— (I.3f)
s yd “y2
0 Iesl—eyd
€0d < |eS| & 10%/40 [csl = 10 e me (Uslo_fyd}+fyd (I.3q)
yd ]
o] -f
g, = -0 yd (I.3h)
loo/uo-Eyd

onde Es tem o mesmo significado do item anterior.

I.2. Esgotamento da Capacidade Resistente de uma Secao

I.2.1. Por Esforcos Normais (Momento Fletor e/ou Forca Normal):

0 esgotamento da capacidade resistente de uma certa se
g&o transversal de uma gqualquer barra de uma estrutura é defini
do, para a combinagao momento fletor-forga normal, de .~ acordo
com o diagrama de deformagSes limites apresentado pelo C.E.B.!,

e adotado pela NB1? (Fig. 5).
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_ TRACAD | COMPRESSAQ

Q 2% 35%e0 £,
o €]
@ @
IO 0/00 Esd \__@_.‘ SC
0 2% 8‘

* _. REGIOES le 2. DEFORMACAD EXCESSIVA DO ACO
REGIOES 3a 5~ ESMAGAMENTC DQ CONCRETOQ

fig 5- DIAGRAMAS DE DEFORMACOES LIMITES

I.2.2. Por Esforcos Tangenciais (Torcao com ou sem Cortante),

associados ou nao a Esforcos Normais

I.2.2.1. Generalidades

A torgao &, ainda hoje, uma das solicitagoes gque mais
carecem de estudos dentre as que podem atuar numa estrutura de
concreto armado. Existem indmeros estudos para pecas de con-
creto simples submetidas & torgao pura®’®’®. No caso de ele -
mentos de concreto armado e, principalmente, os ;iépliCitados
por torgao combinada com outros esforcos (momento fletor, for-
¢a normal, cortante), persistem ainda inumeras dGvidas a serem

esclarecidas?’575*7,

Os pesquisadores, no entanto, apresentam-se concordes
guanto a valores ultimos da resisténcia de estruturas de .con-
creto armado a torgao pura. Ha, porém, uma certa lacuna quan

to ao caso de torgao combinada com outras solicitagdes.  Como
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exemplo, observamos que, na bibliografia pesquisada, nenhuma re
feréncia se faz 3 interagao da torgao com flexao no espago ou
com forga normal. Pudemos obter dados satisfatoriamente consis
tentes apenas para a torgao combinada com flexac segundo um pla
no de simetria da pega e, para combinagao com esforgo cortante.
Todavia, uma observagao parece unanime: a de que a capacidade

dltima nao depende do caminho percorrido no carregamento da es-
trutura quando solicitada simultaneamente por torgao e flexao,
isto &, a mesma nao depende da histdria da relagao T/M (momento

tor sor/momento fletor) na aplicagao do carregaménto (Fig. 6).

a < | trajetoria de aplicacdo
d do corregamento

fig 6 — DIAGRAMA DE CARREGAMENTO TxM

Atualmente duas teorias se destacam como as de maior aceitagao
entre os estudiosos do assunto. Embora ambas conduzam a resul
tados bastante semelhantes, cumpre, no entanto, ressaltar que
ambos os modelos nao sac gerais, pois, analisam a combinagao
de torgao com flexao (pura ou simples) no plano.

A primeira dessas teorias foi langada por LESSIG?®’%’S
(U.R.S.S8.) em 1959, servindo de base para comparagoes com inu-

meras pesquisas experimentaiss, principalmente entre pesquisa-
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dores americanos. A segunda, elaborada por LAMPERT e THURLI-
MANN'’3'® (1966), com sua formulacdo mais geral apresentada em
1970, @ a consagrada pelo C.E.B.!’? e pela NB1Z, FAUCHART’,
em trabalho mais recente (1973), procura apresentar uma nova
formulagao tendo como base o modelo de Lamperf e Thurlimann e,
estabelecendo uma compafagéo de resultados entre este e o méto-
do de Lessig para pegas retangulares submetidas a torgao com

flexao pura num plano de simetria.

Lessig parte de um mecanismo de rotura, dito de "fle-
x30 esconsa" ("flexion biaise"), sequndo o gual uma peéa subme-
tida 3 torgao rompe por "flexao" em torno de um eixo obliquo em
relagéo.ao seu eixo longitudinal e paralelo a uma de suas faces
(Fig. 7). Como hipoteses basicas admite o escoamento simulta -
neo de toda a armadura que atravessa a superfIcie de rotura, a
nao absorgao de tensoes pelo concreto, espagamento constante
dos estribos e relagao T/M constante ao longo da zona de ruina.
No entanto, uma rotura por esmagamento do concreto antes do es-
coamento da armadura nac pode ser deduzida diretamente da teo -
ria de Lessig. Para tanto ela recorre a expressoes . empiricas

obtidas a partir dos ensaios realizados.

Ater-nos-emos agui a estes comentarios, observando que
2IA® apresentou em 1968 um interessante trabalho comparativo en
tre as diversas teorias existentes na eépoca, onde tece comenté-
rios sobre a proposta de Lessig. Maiores detalhes sobre esta
teoria poderac ser obtidos neste ou nos proprios textos da pes-

quisadora’.
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fig 7b - SUPERFICIE DE RUPTURA CORTANTE PREDOMINANTE

0 modelo proposto por Lampert e Thurlimann supde que
o mecanismo de resisténcia de uma pega de concreto armado sujei
ta a torgao (pura ou combinada com outros esforgos), apds inici
ada a fissuragdo, até a rotura, € do tipo de uma trelica espa-
cial onde seus elementos tracionados sao constituidos pela sua
armagao {estribos e barras longitudinais) e os comprimidos pelo
concreto entre fissuras. Esta @ a -teoria ~ adotada pelo
C.E.B.'’? e serda a utilizada no presente trabalho, em face de
sua maior simplicidade de aplicagao em programas automaticos em

relagao a proposta por Lessig.

Passaremos, por conseguinte, de agora em diante, a tra
tar a torcac sempre a partir do modelo de Lampert, salvo gquando
houver mencao em éontrério. No entanto, por forga de ainda nao
ser possivel uma completa generalizacdo das teorias de torcgio?,
principalmente quando combinada com outros tipos de .*solicita-
gaes, ater-nos-emos, neste trabalho, a anilise de peca de eixo

reto com segao retangular cheia ou vazada.
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Convém ressaltar que o mesmo tratamento serd dado a am

bos os tipos de segac agqui utilizados. Isto torna-se posssivel
.

em virtude do que demonstram os ensalos ja efetuados, onde uma

peca de segao retangular maciga apresenta, apos fissurada, re-

sisténcia equivalente 3 de uma segao vazada de mesma dimensdes

externas e armadura. A espessura das paredes de tal segao & ob

tida de acordo com o critério apresentado na Figura 8.

5
5 seb> -l b i
i - T__—-‘T h espessura da parede ficticia
; ) : com eixo sobre u_

| b, 5
| 2% seb e — b
| | 5 5<%

Up = comprimento do conforno poligonal que liga as barrgs dos

N | _
' cantos da secdo.

A= drea interna do contorno u

—4—
o
In
o-

——

fig 8 - SECAO RETANGULAR MACICA FISSURADA POR TORCAO

Em vista do exposto no paragrafo anterior, nao faremos
mais distingao entre segac retangular macica e vazada no que

diz respeito a torgao de pegas fissuradas.

Passamos, agora a dedugao das expressoes dos valores
1ltimos do momento torsor de uma pega de concreto armado, seja

para a solicitagao pura ou combinada.
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I.2.2.2. Por torcao pura

Seja um elemento estrutural de concreto armado, com se
¢ao retangular constante ao longo de seu eixo, suposto reto,fis
surado e, submetido a um esforgo de torgao T (Fig. 9). Teremos,
entao, como sistema resistente a esta solicitagao, uma treliga,

conforme descrita acima.

DETALHE A

e L o H,
b, - 5 e Y
P
r:‘ D \:Dd
. +—-——— - ——— N 0
I ' . —_— — X
: : 0
| I el -
a : : z
! B
| ! %
P SN —_ 1 t_———-a
fig. 9A
DETALHE A
® D..5_
bbo
Pis \r
o 0.2
T H, b,
[}
I
I 0,9
I d 4
] Q
l | fig- 9B
B |
t
B .
tg a = ——— 1.4
g Cc.5 ( )
C.a.
D, = ——i (I.5)
3 senag
a..Ss
— _ 2. )
o..:ZLHi cgg (I.6)
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T =2C¢C.d,.b, + Cb,.d, =C.2(bd ) = 2C'Am (I.7)
onde C - fluxo de gisalhamento, constante ao longo da segao.

aj - dimensao do ou bO

B - A_.o0,, forga de tragao num estribo

D. - forga de compressao numa biela de concreto, em u-
ma parede da pecga
H, - forga de tragao numa barra longitudinal i da pega.

Evidentemente, por termos trés tipos de elementos re-
sistentes nesta treliga, isto e, estribos, barras longitudinais.
e concreto, trés modos basicos de ruina poderao surgir, em fun-
¢ao do esgotamento da capacidade_resistente de cada um desses

elementos:

a) Por escoamento dos estribos:

De (I.7): C = %— (I.8)
m

Substituindo (I.8) em (I.4) temos:

—B - . tg a (I.9)

|

L. . g
28 .
m

Sabendo que B = A,.0_ e fazendo o, = f__ . (tensao de escoamento

yw
de calculo do ago dos estribos) obtemos:

A
e

— . f
s

ywd'COtg o (I.10)

A expressao acima fornece o limite de resistencia de

uma pega a torgac pura para sua armacgao de estribos.
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b) Por escoamento da armadura longitudinal:

De (I.6) temos:

§ H, =c2 » J —d— (L.11)
i

} H; = C.cotg o * ] ay (r.12)
i

Fazendo E aj =u {(perimetro delimitado pelas barras dos cantos
da segao) temos:

E Hi'= C.cotg o * u. (I.13)

Sabemos que Hi = As£'cs£' fazendo °s£=fy£d (tensac de escoamen
to de calculo do ago da armadura longitudinal) e  substituindo
junto com (I.7) em (I.l1l3) obtemos:
= 2 125 £ 14
T =23 . — . yed cotg o (I.14)

rd3 il u,

A equagac acima fornece o limite de resisténcia de uma

peca & torgao pura guanto a sua armacao longitudinal.

¢c) Por esmagamento de uma diagonal de concreto compri-

nmido:

Substituindo (I.8) em (I.5) temos:

sena
a.
J

T = D.2A_ . (I.15)
m
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Da Figura (8a) tiramos:

D=g¢g_ ., a. cos & . h (I.16)
" onde g, - tensao reinante no concreto.

Substituindo_(I.lE) em (I.1l5):

o]
c
37 2Am.hm.sen2a (1.17)

T =
Por causa do empenamento das paredes do elemento provocadoc pela
torgao® surgirac tensoes adicionais no concreto nao calculaveis
pelo modelo da trelica. Como tais ténsaes poderao atingir va
lores elevados, a tensao limite de resiéténcia do concreto para
o modelo da trelica e fixada em O'Sfccd' Reserva-se assim, a
restante capacidade resistente do concreto para absorver as ten

soes de empenamento?,

Introduzindo em (I.l7) a tensao acima fixada, obtemos
o limite de resistencia de uma peca de concreto armado submeti-

da a torgao pura, em relagao as suas diagonais comprimidas:

T = 0,25fc

rdl .2Amhm.sen2a (I1.18)

cd

As expressces obtidas nos itens a, b e ¢ acima estao
dadas em fungac do angulo o de inclinagao das diagonais da tre-
lica. Esta inclinagao €, obviamente variavel de acordo com a
percentagem de armagao de pega, bem como com o seu estado de so

1icitaq§o. No entanto, como afirma LAMPERT® e, adota o C.E.B.,
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se supusermos para o um valor de 45°, as expressdes (I.10), (I.
14) e (I.17) fornecem resultados satisfatorios. Este sera o
prdcedimento adotado no presente estudo, ressalvando-se que, a
qualquer tempo, €& possivel introduzir para o valor=th§§ergnte,‘
desde que comprovada sua necessidade, em face de dados experi -

mentais confiaveis.
Por fim, o torsor Gltimo, T _,, de resisténcia de uma
peca de concreto armado sera dado pelo menor dos trés valores a

cima obtidos.

I.2.2.3. Por Torcao combinada com outros esforcos

Como ja frisamos no inicio deste tOpico, pouco ou ne-
nhum material se encontra disponivel na literatura com respeito
a4 interagao da torcao com outras solicitagoes. Embora seja pos
sivel obter-se resultados para a interagao momento torsor  com
flexac pura ou simples, esta se restringe ao caso de solicita -
¢ao segunde um planc de simetria da secao transversal da  pega
(solicitagcao plana). Nada ha, todavia, com referéncia a intera
gao com 0 esfor¢o normal ou com momentos fletores no espago
(flexdo fora dos eixos de simetria de segao).O prdprio C.E.B'’?
nao faz nenhuma referéncia a este tipo de combinagao, restrin -
gindo-se, apenas, 3 torgao pura ou associada a flexao plana,sem

esforgo normal.

& falta, portanto, de dados disponiveis, e, visando es
tabelecer limitagdes para o torsor admissivel de uma segao soli

citada 3 torgao combinada com flexaoc no espago, fazemos uma ge-
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neralizagao das expressoes existentes na bibliografia adotada e
consideradas validas para a torgao combinada com flex3o no pla-

nol’3’5'7_  Agsim, dependendo do caso, teremos:

a) Por torgao com flexao, havendo esfor¢o cortante:
0 momento torsor T e o esforgo cortante V, atuantes na

secao, devem satisfazer a condicao®:

T \'4

— 4+ <1

s Yo

onde:

T - momento torsor atuante;

Ty = Trql (ver item I.2.2.2)

vV =v/v2+ V; - esforgo cortante atuante (sendo y e 2z

Y os eixos principais de inércia centroi
dais da segao);

vV, = 0,3f_ A - esforgo cortante proximo admissivel
(A, representa a irea da segao de con
creto resistente ao esforg¢o cortante,
conforme explica a Fig. 10).

—— ]

T N IC
b;
2 L9
h AC = b. h h hi Ac :(b"bi)(h'hi)
a1 4 Je

fig 10a - SECAO RETANGULAR MACICA  fig IOb- SECAO RETANGULAR VAZADA
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Como afirma ROBINSON®?, este diagrama de interagao, pro
posto pelo C.E.B.?, demonstra ser algo conservador em presenga
dos resultados obtidos nos ensaios. No entanto, por uma ques-
tao de coeréncia entre os principios adotados ao longo deste
trabalho e, em virtude da generalizacao para o espago efetuada,
preferimos adotar tal curva, como garantia de nao estarmos con-

tra a seguranca.

b) Por torgdo com flexdo, sem esforgo cortante (esfor-

¢0 normal eventual).

LAMPERT® e posteriormente FAUCHART’, propoem para a
interagao momento torsor x momento fletor uma curva constituida
por dois ramos de parabola do 29 grau (Fig. lla). No caso de
pecas armadas simetricamente em sua secao transversal este dia-
grama se simplifica em um 80 ramo da parabola (Fig. llb). Este
segundo tipo de secao &€ o adotado no programa ANALEC (ver justi

ficativa no item II.2.2.2.3}).

—
—

-]
= -

! . M/M, . M/M

Fig.lla~- DIAGRAMA TxM PARA SECéES com Fig Ilb - DIAGRAMA TxM PARA SECCGES
ARMADURA ASSIMETRICA. COM ARMADURA SIMETRICA.
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Generalizando a curva para a interag3o com flexao no
espago, 0 momento torsor T e o fletor M, atuantes na seg%d, dg

verao satisfazer a condigao:

2
g— + :‘1—5 1 (I.19)
ol o

onde:
T — ver item I.2.2.3.a

To = Trd - yver item I.2.2.2

M = JM; + M; - momento fletor atuante.

M, - momento fletor admissivel na mesma direcao e sen-
tido de M, associado ao esforgo normal N, atuante

Retirando-se da inequagao (I.19) o valor de M, temos:

M.T2
M 53— =M (I.20)
Q 2 _ 2 1l
(T, - T%)
Obtivemos em (I.20) um momento fletor (Ml) tal que,

associado ao esforgo normal, N, atuante, devera ser menor, no
maximo igual, a M para que a secao estudada seja estavel para
a éombinagao de esforgos, T, M, N. Sendo assim, verificg—se se
a segao & capaz de resistir ao par N, M;. Se nao o for signifi
ca que o momento torsor T € tal que ultrapassa a capacidade re-

sistente da segao analisada, para o dado valor de M.

I.3. Fissuracao de um Elemento

Supoe~se que um elemento apresentara fissuras, de qual
quer que seja a origem, quando a tensao principal de tragao

(calculada pela resisténcia dos materiais), em um ou mais pon -



24
tos de qualquer de suas segoes transversais, ultrapassar a ten

sao caracteristica de resisténcia a tragao do concreto, defini

da no item I.1l.4.1.

A definicao acima nao se apresenta de todo exata para
pecas de concreto armado. No caso de solicitagoes de torgao,o
momento torsor de fissuragcao de uma pega de concreto armado &
maior que o de uma pega de concreto simples de mesma caracte-
ristica geométrica e mecanica em face da presenca da arma -

gao. HSU®, em seus ensaios, comprova este fendmeno.

No entanto, em virtude de o erro introduzido no calcu
lo das deformagoes neste estadgio de solicitagao nao ser signi-
ficativo e, diminuir a medida que esta se eleva, podemos assu-
mir como valida, dentro destas limitagoes, a definigao acima

enunciada.
Observamos que este conceito sera utilizado neste tra
balho apenas no caso do estudo de pegas sujeitas ao esforgo de

torgao (ver itens I.2.2, 1.5.2 e II.2.2.2).

I.4. Estado-Limite Oltimo

Em relagao ao estado-limite ultimo, consideramos duas
formas distintas de comportamento para as estruturas reticula-
das de concreto armado, em funcao, principalmente, da'l geome-—
tria da estrutura e do tipo de carregamento aplicado, como wse

explica a sequir:
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I.4.1. Esgotamento da Capacidade resistente de uma ou mais se-

coes transversais

£ o comportamento tipico das estruturas pouco esbeltas,
podendo ser visualizado através da curva carga-flecha da Fig.
12. Nesta, apresentamos a curva para a carga horizontal H e 0

deslocamento a que lhe & associado.

F {var)
'y esgotamento da capacidade

l a '/resistenhe de uma gu mais

_nte
H=C FARN sepBes
f
/
/’ o

I III A = g
fig 12- ESTADO-LIMITE ULTIMO POR ESGOTAMENTO DA CAPAGIDADE RESISTENTE
DE UMA QU MAIS SECCES
0 esgotamento da capacidade resistente de uma squo e
definido pela ultrapassagem das deformagoes limites de sua fibra

mais comprimida e/ou da mais tracionada.

I.4.2. Instabilidade do Equilibrio

Este tipo de comportamento ocorre em estruturas de es-
beltez elevada com elementos comprimidos. Neste caso, como se
pode observar através da curva carga-flecha da Figura 13, as se-
¢coes transversais nao sao solicitadas até seu limite maximo da

resistencia.
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F(wvar)

F
te .¥.0 4 instabilidade do 4 g
H=C equilibric (—I)0
r=- da
‘l
1, 4
!
,/
‘
/
! Wmenio da capageidade
resistente de umg ou mais segoes
= 0
T

fig |3 - ESTADO-LIMITE ULTIMO POR INSTABILIDADE DO EQUILIBRIO

A estrutura da figura acima, apesar de semelhante a fi-
gura 12, apresenta um indice de -esbeltez bem maior que esta. 0
grafico carga~flecha apresenta, para a estrutura esbelta, um ra-
mo descendente que & de equilibrio instavel, e que s pode ser

obtido com uma redugao da carga, a partir do ponto A.

¥.5. A Nao-Linearidade Fisica

Pelo fato do concreto e do ago serem materiais de com-
portamento nao-linear, isto acarreta que as relacdes entre o es
forgo normal e a deformagao axial no centrdide de uma segao, O
momento fletor e a curvatura que lhe & associada e o monmento
torsor e a rotacao relativa por unidade de comprimento deixam .

de ser lineares.

Com isto, os valores das rigidezes 3 flexdao, a deforma
¢ao axial e a torgao de uma secao transversal de um elemento,
passam a ser dependentes do estado de solicitaqéo da mesma. Co-
mo a rigidez de um elemento & definida a partir da rigidez  de

cada uma de suas se¢oes transversais e, o estado de solicitagao
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destas nao & uniforme ao longo do elemento, nao podemos definir
um valor Gnico para a rigidez do mesmo a partir de uma qualgquer
segao. Sendo assim, adotaremos como representativo de sua rigi
dez um valor médio obtido a partir da rigidez de diversas se-

¢oes ao longo do elemento.

No presente trabalho faremos uso do conceito de€ rigi -
dez secante a uma dada deformagao de uma segac transversal para
definir a rigidez secante a esta deformagao do elementoc em estu
do, suposta constante ad longo do mesmo. De acordo, entao, com

este principio, temos:

I.5.1. Rigidez Secante a Flexao e a Deformacao Axial

Seja uma secao transversal qualquer de um dado elemen-
to, com um sistema de eixos cartesianos com origem no seu cen-
troide e solicitada por um conjunto de esforgos My, M, e N (Fig.

14).

-

F4
£
o el 1 N A

fig 14 - SOLICITAGOES E DEFORMACOES NUMA SECAO DE CONCRETO ARMADO
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Associadas a estas solicitagoes a segao transversal
mencionada apresentara as deformagoes: curvaturas q& e {p, (nos
planos xz e xy, respectivamente) e a deformagao axial ac nivel
de seu centrdide, €, Fungao dessas deformagoes serao gerados

esforgcos internos Mry, M e N. que equilibrarac os solicitan -

rz

tes. Desse modo teremos:

Mry (tpyr Lsz Eg) =M
MI‘Z (kﬂy, kpz, E:g) = ‘MZ

Mr (&Fy! KPZJ' Eg) =N

Fixando duas das solicitagoes acima e, fazendo variar

a terceira, podemos obter graficos que definem o comportamento

da segao para este ultimo esforgo:

a) Diagrama Momento-curvatura

¥z

N=cie.

M - cte -

zouy
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A partir, entao, de um momento fletor M e da curvatura

associada Y , podemos definir uma rigidez secante a flexao dada

por:
M M
EI - -—rx - ...1
Y Y% Y

ou -
s MZ
EI_= —2% = 2
z Y, ?z

b) Diagrama Esforgo Normal-Deformagao €g°

.

Do mesmo modo que no item a podemos definir uma rigi-

dez secante 3 deformagao axial dada por:

N
=
E

g g

EA =

mlz
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I.5.2. Rigidez Secante a Torcao

Identicamente ao dito no item precedente podemos, a
4o
partir do diagrama T x 525, definir uma rigidez secante a tor =

gao.

Seja o ‘diagrama T x d8,/dx da Figura 17, que € repre -

sentativo da sua forma genérica®’®’?®,

-

/w ARC 1g GI
\ dex
dx

fig. 17 - DIAGRAMA TORSOR x ROTACE\O RELATIVA

Dizemos, entao, que a rigidez secante a torgéo de uma
daxh,segéo de um elemento &€ a razao em qualquer instante, entre
¢ momento torsor, T, aplicado e a rotagéo relativa, dex/dx, gue

lhe € correspondente:

=
] A
wl ol

~

Observamos que se no caso da flexao e da deformagao a-
xial nos e possivel obter as rigidezes respectivas para gqual-

quer solicitacao, uma vez que os diagramas M x ? e N x ¢ po-

g
dem ser obtidos a qualquer tempo, ¢ mesmo nao sucede com a tor-
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g¢ao. Para esta solicitagao uma relagdo genérica entre T e

de_/dx de modo a definir uma fungao GI,, nao é ainda possivel, a

T
nao ser atraves de ensaios’’®. Sendo assim, somos obrigados a

nos restringir a determinados valores particulares de GI co-

Tl’
nhecidos, comc veremos no Capitulo II.

I.5.3. A Rigidez de um Elemento

Por analise de cada uma das segoes transversais pode-

T

de um elemento de uma estrutura. Por integragao numérica calcu

mos obter, por pontos, as fungoes Ely, EIz' EA e GI,, ao longo-

lamos valores médios para cada um desses parametros, os guais
serac adotados como representativos das rigidezes deste elemen-

to.

Em face da impossibilidade de se analisar todas as se-
¢oes de cada elemento de uma estrutura, escolhem-se, como sufi-
cientes, cinco destas {ds duas extremas e trés intermediarias).
Para a integragao aplica-se a formula de Newton-Coates para cin

co pontos:

ry
n

f£(g)deg

onde

]
H
i

F = EI, EA ou GI,, para © elemento.

T

1

£(E)aE = %3(7f1 + 32f. + 12f. + 32f

3 g ¥ 7Eg), £y = va

2 i

0 lores das fungoes
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EI, EA ou GI,, em cada uma das 5 segoes escolhidas.

iy

0 erro introduzido na analise de uma estrutura com a
suposicao aqui adotada de que a rigidez de um elemento a uma de
terminada deformacao & constante ao longo do mesmo & minimizado
atraves da discretizaqéo destes elementos em outros, de acordo

com os critérios apresentados no Capitulo III.

I.6. A Nac-Linearidade Geométrica (A Interacdoc Axial-Flexao)

E usual, no estudo das estruturas convencionais de con
creto armado, a consideragao do equilibrio com base na configu-
ragao inicial (indeformada) da estrutura, mediante uma analise
dita linear geométricamente. Se bem que seja um cilculo aproxi
mado, podemos considera-lo como valido para o casoc de estrutu -
ras pouco esbeltas, ainda mais gue para as estruturas usuais os
deslocamentos nao sao muito significativos em relagao a sua geo

metria indeformada.

No entanto, para as estruturas constituidas por elemen
tos solicitados a flexao, com presenca de forgas axiais, princi
palmehte para estruturas esbeltas, o fendmeno da interagao a-
xial-flexdo pode assumir importancia fundamental para o equili-
brio. Somos, entao, levados a proceder a uma analise nao mais
baseada na configuracao indeformada mas com equilibrio na confi
guragao deformada da estrutura. Isto se faz necessario ja que,
face a presenca da forga axial, a deflexao lateral de um elemen
to pode dar origem a momentos fletores adicionais bastante sig-

nificativos (Fig. 18).
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Tnr—e-49

fig I8 - COLUNA ESBELTA CARREGADA EXCENTRICAMENTE

Esta interagao entre o esforgo axial e a flexao, geran
do efeitos de 2a. ordem, afeta a matriz de rigidez de um elemen
to de uma estrutura, introduzindo nela uma contribuigao devida

ao esforgo axial. A este fendmeno chamamos nao-linearidade geo

metrica.
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CAPITULO II

0 METODO DE ANALISE

II.)l. Generalidades

Conforme foi dito na introducdo deste trabalho é possi
vel proceder-se a analise nao-linear de uma estrutura através
de uma sucessac de etapas lineares de calculo, com os- parame-
tros de que depende o problema sendo mantidos constantes ao lon
go de cada etapa. Com base nos resultados obtidos ao final de
uma etapa tais parametros sao corrigidos, para utilizagao na se
guinte. O processo & dado por concluido quando, em duas etapas
consecutivas os parametros apresentam os mesmos valores, a me-

nos de uma determinada tolerancia.

Para o caso de estruturas carregadas apenas nos nos,
objeto deste estudo, os efeitos da nao-linearidade afetam tao
somente os coeficientes da matriz de rigidez do elemento. Ag-
sim, as corregoes acima mencionadas (associadas a nao-linearida
de flIsica e a4 geométrica) devem ser efetuadas na referida ma-
triz, permanecendo, no mais, inteiramente valido o esquema de
cilculo usualmente empregadoc numa andlise pelo método da Rigi

dez!?,

No caso de uma barra de concreto armado as grandezas
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afetadas pela nao-linearidade fisica sao as rigidezes axial
(EA), 3 flexdo (EIy e EI) e a torgao (GI;), as quais passam a
dependentes do estado de solicitagao do elemento (ver item I.5).
Acrescentando-se .a este fato a necessidade de se levar em con-
ta, principalmente nas estruturas esbeltas, os efeitos da segun
da ordem, decorrentes da interagao axial-flexao, tem-se ainda
outro parametro a influir na matriz de rigidez: a forga axial

no elemento.

Basicamente, entao, € a matriz de rigidez de elemento
que é afetada pelo fendmeno da nao-linearidade de uma estrutura.
Passaremos, pois, a estudar esta matriz, apresentando a dedugﬁo
de seus coeficientes e, o processo de correcao da mesma ao lon-

go de uma . analise.

II.2. A Matriz de Rigidez de Elemento:

Dividiremos o estudo dessa matriz em duas etapas, abor
dando, pela ordem, a influéncia das nao-linearidades geométrica

e fisica sobre a mesma.

I7.2.1. A Nao-Linearidade Geométrica

II.2.1.1. A Matriz de Rigidez Transcendente

Pela teoria de 2a. ordem, tomando como base a equagao
diferencial da deformada do elemento, podemos obter, como vere-
mos, uma forma "exata" da matriz de rigidez (a menos do valor

das rigidezes, conforme item I.5).
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Seja, entao, o elemento de estrutura da Figura 19, com
o comprimento total L, inicialmente reto, suposto deformado e
em equilibrio sob a ag¢ao dos esforgos Ay, Ay, By, Ay, Ag, Ag,
Ag, Alo' All' A12 e P, representado por suas proje¢oes nos pla-

nos cartesianos XY e YZ.

<

fig 190 - PLAND XY . fig 19b-PLANG XZ
Chamemos, respectivamente de vix) e w(x) asifzhgaes-ae
deslocamentos segundo os eixos y e z (Fig. 20). Os deslocamen-
tos d, e dg e as’ rotagoes d. e d,, sao condigbes de  contorno

de v(x). Os deslocamentos d, e dy e as rotagoes dg e d;, © sao

para w(x).

dg
d : X
PN ’ SR P LY

fig 20a- DESLOCAMENTOS PLANQ XY fig 20b - DESLOCAMENTC PLANO XZ
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De acordo com o item I.l.l, podemos relacionar a fun-
cao de deslocamento num plano com o momento fletor ao longo do

elemento neste plano. Com isto podemos escrever:

d?v(x) _ M,

{II.1)
dx? EIz
2 M
dwix) _ E}’ (I1.2)
dx? ¥
onde:
Mz(x) = - AG + Azx - P(v(x) - d2) (II.3)
My(x) = AS + A3x - P(w(ix) - d3) {II.4)
Substituindo (II.3) em (II.1l) e (II.4) em {II.2), te-
mos 3

) .
dvix) , B y(x) = (A,x - A, + P.d,). zo—
2 2 6 2 EI
dx EIz z
(II.5)
d2w(x) P _ 1
d_._z + _._..._EI . wix) = (ASX + AS + P.d3) « BT
X Y Y
(£I1.6)

Desenvolveremos sucessivamente cada uma das eguagoes

acima, delas obtendo os coeficientes da matriz de rigidez.

A equagao (II.5) tem como solugao geral:

v(x) = vh(x) + ;vp(x) (rI.7)
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onde:

vh(x) = clcoskz.x + c,senk .x (solugao da equagao homo

génea)
(IT.7a)
= - 1 ~ ,
vp(x) = (Ayx - Ao + P.d,) . p (solugao particular)
(II.7b)
. P
Kz = VEI

¢, e ¢, - constantes que dependem das condigdes de con

torno.

Derivando (II.7), obtemos a expressao das rotagdes, 0, (x), das

segoes ao longo do elemento.

dv(x)
dx

A
_ - o _2
ez(x) = = kz(czcoskz.x c senkz.x) + B

1
(IT.8)

As condigoes de contorno de v(x) e 8, (x) nos fornecem

0os valores de c1 e c2:

Para x = 0 temos v({x} = d2
Be . Ag
= + d2 - = d2 e €1 =5 (II.9)
Para x = 0 temos Gz(x) = d6
kzcz + gz = dg e c, = Efg_;ﬁfg (1I1.10)

Introduzindo (II.10) e (II.9) em (II.7) e (II.8) tiramos:
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A6 dGP - A2
v(x) = 5= . cosk_.x + {—_E;Tﬁ__] senk_.x +
+3 (ax +pd, - A) (II.11)
P 2 2 6 '

d.Pp - A A A
_ 6 2 _ g 2
ez(x} = kz{[_—E;Tﬁ—_] coskz.x 5 senkz.x} + 5

(IT.12)

Com base na equagao (II.l) e utilizando (II.1ll), pode-

mos obter a expressao do momento fletor ac longo do elemento:

_ d*v(x) o
MZ (x) = ?— . EIZ = (ABCOSkZ.x +
X
dG'P - AZ
+ [-k—] senkz.x) (IX.13)

z

Podemos explicitar M, (x) em funcao dos esforcos nas ex

tremidades do elemento. Para tanto apliquemos em (II.13) a con-

di¢ao de contorno M (x) = A,,, para x = L, obtendo:
4 - ﬁg _ (Al2 + AscoskzL} EE
6 P senkzL TP

Substituindo a expressao de d6 em {II.13) temos:

{Alz + AacoskzL)

senkz L

Mz(x) = . sen kzL - A6coskzL

(II.14)

Aplicando no plano X~Z, o raciocinio adotado para o plano X-Y,

temos para a equagac (II.6) a seqguinte solugido geral:
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wix) = wh(x) + wp(x)

onde

wh(x) c3coskyx + c4senkyx

- 1
w_(x) = (A3x + A_ + P.d3) -

5

c; e ¢, - constantes dependentes das condigoes de con

torno.

Derivando w(x) temos:

0. (x) = dw (x) _ kX {(c,cosk. x - c.,senk X)) + fé
b ax y 4 vy 3 y P
Aplicéndo as condigoes de contorno: w({x) = d3 : e
ey(x) = -ds‘para X = 0, tiramos:
A
= - .2
€3 7 P
. - -dSP - A3
4 - k_.P
Y
Como resultado obtemos:
AS (d5P + A3)
wix) = - B .coskyx - ky.P .senkyx +
+ (A.x + A_ + P.d,). = (II.15)
3 5 T3t p ‘
(d.P + A.) A ' A
_ _5 3 _2 _3
ey(x) = ky[ ky.P .cosky.x + B .senky.x + 5

(II.16)
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A expressao do momento fletor My(x) sera:

2 ad.P + A
M {(x) = g—!iél.EI = Ascosk X + 23 .senk x
Yy dx?2 Y Yy ky y
(II.17)

Podemos, aqui também, explicitar My(x) em fungao de

AS e All' fazendo My{x) = All,.obtendo dS e substituindo am
(Ir.17):
(A + A_cosk L)
- 11 5 y
My(x) = senky T . senky.x + Ascosky.x
(I1.18)

Fazemos notar que as expressoes (II.1ll) a (II.18) sao
validas para valores positivos de P {forcas axiais de - compres-
sao) e, diferentes de zero. Quando P assume valores negativos

(tragao), devemos modificar estas expressoes.

isenh(x) , onde i = V-1

Sabendo que: sen (ix)

cos (ix) cosh (x)

Obtemos:
No Plano X-Y:

AG d6P - Az(
vix) = iI—-coshkzx'+ =], ’erlkix +

kzlP -
+1@ax+r.a, -a (I1.19)
P 2 T2 6 )
d.P - A A ; A
- 6 ___2 -0 : _2
8,(x) = kz([ X,.P ]coshkzx B .senhkiq t 5
(II.20)

k

P - A2
.senk _x) (II.2])
- z

dg
Mz (x) = - (Ascoshkzx + | ——
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ou

(A12 + AGCOShk x)

senh k x
z
onde k = VJ—LP , sendo P < 0
. -4 EIz

No Plano X-Z:

Mz(x) = .senhkzx - As.coshkz,x

(IT.22)

AS dS'P‘+ A3
wix) = - 5—.coshky X - *—E;Tﬁ——— .senhkyx +
1
+ (Ayx + Ag + P.dj). (11.23)
_ dgP + A, Ag A,
Oy {x) = ky - Ty.-ﬁ-— COShkyX + P—.senhkyx) + P
(II1.24)
d5P + A3
My(x) = AS coshkyx + ky senhkyxit (IT.25)
ou
(A + A_. coshk L)
- 11 5 v
Mytx) = <enh kyL . senhkyx + Ascoshkyx
(II.26)
onde k. = lgl , sendo P < Q.
Y EIY

Conforme podemos observar nas expressoes acima obtidas,
o principio-da superposigﬁo de efeitos pode ser empregado, des-
de que o valor da forga P seja mantido constante. Fundados nes-
te fato & que deduziremos os coeficientes da matriz de rigidez
de elemento a partir das expressoes (II.11l) a (II.18), introdu-

zindo, para isto, os deslocamentos generalizados unitarios.



43

Facamos, entao, o deslocamento de =1 (plano X-Y) e

nulos todos os demais (Fig. 21):

fig 21

Aplicando em (II.ll) a condicao v(x) = 0 para x = L,

temos:
A o PsenkzL + AG.kz.(coskzL - 1) (11.27)
2 senk L - k_ L -
z /
Fazendo Gz(x) = 0 para X = L, na expressao (II.1l2), temos:

A = Askz.senkzL - Pcoskz L (11.28)
2 1l - coskz.L :

Igualando (Ilf27) e (II.28) obtemos:

segﬁzL - kzL.coskzL

A = (11.29)

P
6 kz 2—2coskzL - kszsenkzL

Substituindo (II1.29) em (II.28):

P{(l - coskZL)
A = (II-30)
Z-ZCoskzL - kstenkzL

Como os valores de AG e A2' acima chtides, represen -
tam esforcos por unidade de deslocamento, Os mesmos sao, conse
quentemente, coeficientes da matriz de rigidez de elemento, de

nominados SM (6,6) e SM(2,6), respectivamente. Assim, para
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a expressao (II.29) teremos, multiplicando e dividindo o termo

a direita por 4k L:

4EIz
SM(6,6) = SM(12, 12) = I, . S

3z

onde

_ kzL(senkzL - kzL.coskzL)

S35 © 7%

A

¢z = 2 - 2coskzL - kzL.senkzL.

Para (II.30), aplicando o fator 6(kzL)2 teremos:

SM(2,6) = sM(6,2) = - SM(8,12) = - SM(1l2,8) =

6EI
z

Lz 22

onde ,
(kzL) (l-coskzL)

S =
2z 6¢z

As condigoes de equilibrio (Fig. 20) nos fornecem:

(I1.31)

A, + A,, = AL (I1.32)

De (II.31l) tiramos:

SM(8,6) = SM(6,8) = Ag = -

Introduzindo em (II.32) as expressoes (II.29) e (II.30):

kzL - senkzL
)

2 A

= B_
Do = -
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Multiplicando e dividindo por ZkZL obtemos os valores
de mais dois coeficientes da matriz de rigidez:

2EI

SM(6, 12) = SM(12,6) = — 2.8

4z

onde

_ kzL(kzL - senkzL)

S4z = T

z

Para obtermos os restantes coeficientes da matriz de
rigidez dependentes dos deslocamentos no plano X-Y, aplique-
mos, agora, um deslocamento unitario na direcgao y(dy; = 1), dei

xando nulos os demais (Fig. 22).

fig 22

Levando-se em conta que o valor de AG € conhecido (i-
gual a SM(6,2), pelo teorema da reciprocidade dos esforgos) e
fazendo v(x) = 0, para x = L, podemos obter de (II.ll) o valor

de A2:

Aplicando ao numerador e ac denominador .o fator

l2(kz.L)3 temos:
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sM(2,2) = sM(8, 8) = . Slz

onde
lZ(kzL)s.senkzL

Siz = )

Z

Pelas condicoes de equilibrio (Fig. 21):

A, =-2A (I1.33)

wL +1 ., P (II.34)

De (IT.33) temos:

SM(8, 2) = SM(2, 8) = Ag = -

Substituindo em (II.34) as expressoes conhecidas de

A, e AG temos:

2

6EI
sM(2, 12) = sM(12, 2) = . S22

Passamos, agora, a dedugao dos coeficientes devidos a
deslocamentos no plano X-Z, adotando idéntico procedimento ao

visto acima.

Fazendo d5 = 1 e nulos os demais deslocamentos, obte-

mos a configuracao da Figura 23.
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Com a condigao w(x) = 0, para x = L, tiramos  de
(Ir.15):
=P kL - Ak kL -1
A, = "y = 2 Y(EOS b4 ) (II.35)
L - L )
senky v
Com Gy(x) = 0, para x = L, tiramos de (II.16):

P coskyL - AssenkyL

Ay = 1 - cosk_L (I1.36)
Yy
Igualando (II.35) e (II.36), temos:
serk L - k Lcosk. L
A5=£—. Y Y X (I.37)
2 - 2 L -k L L
Yy cosky v senky

Multiplicando e dividindo (II.37) por 4kyL e, sabendo

dJue As € um esforgo por unidade de deslocamento, temos:

4ET
SM(5,5) = SM(1l, 11) = A; = —E~1 - Sy,
onde:
. _ EEL(senkyL - kacoskyL)
3y 44

Y

¢y =2 - 2coskyL ~ kyLsenkyL
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Substituindo (II.37) em (II.36) obtemos:

P{(l - cosk L)
A, = - 3 4 (II.38)

y

Aplicando em (II.38) o fator 6(kyL)2 tiramos:

SM(3,5) = sM(5,3) = - SM(9,11) = - sM(1l1],9) =
6EI
=-_zos
L2 2y
onde
. - {kyL)z(l - coskzL)
2y 6¢

Y

Utilizando as condigoes de equilibrio temos (Fig. 22)

Ry = - A, (II.39)
Ag + Ay = - AL (II.40)
De (II.39):
6EI
SM(9, 5) = SM(5, 9) = A, = —X g
9 L2 2y

Levando (II.37) e (II.38) em (II.40):

k L - L
v senky

A,, = — .
11~ k
Y by

Aplicando em All o fator 2kyL, temos:

2EI

SM(5, 11) = SM(ll, 5) = —X . s

L 4y

onde:
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kK Lk L - k L
s4=y(32{ seny)
Y ¢y

Os demais coeficientes da matriz de rigidez no plano X-%, obte
mo-los dando ao elemento um deslocamento unitario na direcgao z

(d3 = 1), conforme a Figura 24.

Como o esforgo A5 é conhecido e igual a SM{3,5), tere

mos, aplicande na expressao (II.15) a condigao w(x) = 0, para
®x = L:
k_ .senk L
A, =P .
3
¢Y

Introduzindo o fator lZ(kyL)a na expressao acima, ob-

temos os coeficientes:

12ET

SM(3,3) = SM(9,9) = —X ",
L? Y
onde:
k. I)3. k L
s - { y )7 .sen y
ly ¢Y

Pelas condigoes de equilibrio (Fig. 23):

(II.41)
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AS + All = - A3L - 1-P (II.42)
De (IXI.41}) tiramos:
12EI1
SM(3, 9) = SM(9, 3) =A_, =~ —2L . §
9 L3 ly

Levando em (II.42) as expressoes de A, e Ag obtemos:

P(1 - cosk L)
A, = - 4

11
¢Y

Aplicando ao numerador e denominador o fator G(kyL)2

temos:
6ET
SM(3, 11) = sM(ll, 3)=——-3f1.s2
L’ b
onde ,
k. L - k. L
) =(y) (1 cosy)
2y 6¢

y

Resta—-nos, agora, obter os coeficientes orjiundos de
deslocamentos ao longo do eixo X e rotagdes em torno deste mes
mo eixo. Os primeiros, equivalentes a forgas axiais por unida
de de deslocamento, podem ser adotados como iguais aos da ana-
lise linear'! (a menos do valor da rigidez EA), ja que s& sao

afetados por efeitos de 3a. ordem!®, Assim sendo, temos:

EA

SM(1,1) = sM(7,7) = - SM(lr 7) = - sM(7,1) = 'IT'

Os termos correspondentes a momentos de tor¢ao por u-

nidade de rotagao em torno do eixo X, serao representados agui
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por sua forma genérica GIT/L, igual a da analise linear (a me-

nos do valor da rigidez GIT). Assim, escrevemos:
SM(4,4) = SM(10,10) = - SM(4,10) = - SM(10,4) = GI/L

No item II.2.2.2 deste Capitulo apresentamos a dedu -

qu da rigidez GIT' regida-apenas pela nao~linearidade fisica

da estrutura.

Uma vez definidos os termos nao nulos da matriz de ri
gidez de elemento de uma estrutura reticulada espacial, pode-

mos escreve-la como abalxo:

—£ A
% o 0 o 0 0 = o 0 ) 0 o
12€] BEL - 12Ei 6ET,
z —_Z —_— ) —= 5
= Sz 0 0 0 z Sez O 3 %z O o 2 ez
12E1 - -BEl - 12E1 - 6EQ
¥ s o X 0 i g o
3 Cuy o 2 Spy © o ) Sty Lz Cer
-6l
ok o s} 0 o o} T 0 ¢]
L ! L
3 SET, 2EI,
o 0 0 s, © 5, O
T 12 T2y L%
4EY - 6ET 2El
: z B o Q o LS
[SM':[ . L S3z L Saz L 4z
EA o o 0 o 0
. L
SIMETRICA
I1ZET —BET
—E=h o 0 o =2tz
e Siz 12 ez
IZEIL GEI s o
B Sy ° (2 Cey
61
.
0
- 0
4E%
=S5y ©
4EL,
L £
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Como podemos ver na expressao {IX.43), obtivemos uma
matriz de rigidez de forma idéntica 4 da matriz numa analise 1li
near, onde alguns dos termos aparecem afetados pelos coeficien-
tes S. Estes foram designados por Livesley como coeficientes
de estabilidade e, caracterizam os efeitos de 2a. ordem, decor-

rentes da interagac axial-flexao, sobre a matriz de rigidez.

Com sua forma acima, os ccoceficientes de establlidade
foram obtidos a partir de uma forga axial de compressac. No ca
so de uma forga P de tragao, adotando o mesmo processo de dedu-
¢ao ja usado, encontraremos tais coeficientes expressos em ter-
mos de fungoes hiperbOlicas, mantendo-se a matriz de rigidez

com a forma de (II.43). Assim, teremos:

3
{k L)_senthJzL

S = Y2
ly.z 126!
. YV:2
k., _L)%(coshk_ _L~1
. _ ey G107 ¢ 1D
2y,2 6"
Y.z
. _ kY’ZL(ky,zL.coshgz'zL - senhky’zL)
3y.,z 44"
Y.2
k L (senhk L -k L)
S = 412 Y2 b X
4y, 2 24"
Y2
onde
! = - + . hk L
¢y,z 2 2coshky'zL ky’zL sen v,z
= A2l
V.2 ET

Y2
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Como ja dissemos anteriormente, o presente trabalho
visa obter dados para a elaboracao de um programa audatomatico
para analise de estruturas reticuladas espaciais. Desse modo,
apesar de apresentarmos os coeficientes de estabilidade em for
ma fechada, em termos de fungdes trigonométricas naturais e hi
perbolicas, sua determinagio por meio de computadores digitais
se faz através da expansao dos mesmos em séries limitadas. Po-
demos, assim, expandi-los em série, de acordo com a convenien-

te forma a seguir:

(kL)% _ (kL)* _ (kL)S

51 =1--1% 8400 ~ 756000 = °°°

5. =1 - &L} (kL)* (k)¢ _

2 60 8400 756000 " °°

(II.44)

. =1 - (kL)?2 _1l1(kL}* _ 7(kL)® _

3 30 25200 756000 °°°
S =1+ (kL) ? + 13 (kL) " N 11 (kL) ® +

4 60 25200 ° 756000 i

Como vemos pelas expressoes acima, quando a forga P
se anula, os coeficientes S tomam valores unitarios, desapare-
cendo, como & Obvio, os efeitos de 2a. ordem. Todavia, em fa-
ce do tipo de solugao numérica usada nos computadores digi~
tais, quando os valores do parametro kL se avizinham de zero,
surgem problemas de truncamento. Como TELLES!?, neste traba-.
lho também foi constatado que'ém computadores BURROUGHS-B6700,
trabalhando-se em precisao simples, perturbagoes nos resulta -
dos comegam a surgir para valores de kL menores que 1071.‘Este
fato, aliado a impossibilidade de obter-se numericamente os 1li

mites dos coeficientes S quando P tende a zero, obrigou-nos a
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sub, itr
utilizar, nesses casos, estes coeficientes em sua forma expan-
dida em séries, das quais adotou-se os dois primeiros termos.
Tal procedimento mostrou-~se correto pois a matriz de rigidez
_obtida apresenta a mesma forma da adotada no Metodo dos Ele-
mentos Finitos (M.E.F.), de uso consagrado na analise de estru

turas, como mostramos a seguir.

IT.2.1.2. A Matriz de Rigidez pelo M.E.F.

Como observam GARCIA!? e TELLES!®, para o caso de es-
truturas planas, também no caso mais geral de estruturas espa-
ciais, a maﬁriz de rigidez usualmente utilizada no M.E.F., & a
presentada como a soma de duas sub-matrizes. Uma, a . -matriz
convencional, usada nas analises lineares de estruturas e ou-

tra, normalmente designada como matriz geométrica, fungao da

forca axial P no elemento. Assim:

[sM] = [SM.E] + [smG]

onde:

[?ME] - matriz elastica
[?Mé] - matriz geométrica,

dadas por:
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Se reunirmos as duas matrizes em uma sO, podemos apre-
sentar a matriz de rigidez sob aspecto idéntico ao obtido em

(II.43), onde os coeficientes de estabilidade seriam dados por:

p.L?
[ =] - ———
ly,=z 10EIY12
S, , = 1- -g%é—gi— (II.45)
Y., v,z
p.L?
S = 1 - g
3y,z 30EIy,z
p.L2
S = 1 + =
4y , 2z GOEIy,z
£ interessante ressaltar que, como demonstrado por

TELLES!? para o caso de elemento de pdrtico plano, também a ma-
triz de rigidez de elemento de pdrtico espacial cobtida pelo M.
E.F. pode ser encarada como resultante da matriz de - rigidez
transcendente, onde os coeficientes de estabilidade foram expan
didos em série, das gquais foram tomados apenas os dois primei -
ros termos. Tal fato pode ser constatado por simples inspegao

das expressoes (II.44) e (II.45) se nessas ultimas introduzimos

3 --\/_JLI_
O parametro ky,z = hi

Y2

Ao adotarmos a formulagcao do M.E.F. para evitar erros
de truncamento na matriz de rigidez, o mesmo procedimento deve
ser adotado para as expressoes do momento fletor ao longo do e-
lemento. Para tanto, partimos do principio pelo qual se obteve

a matriz de rigidez no M.E.F., qual seja, que a fungao de inter
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polagao que define os deslocamentos ao longo do elemento & uma

10412 (funcao de Hermite). Sabendo-se que o mo-

parabola cubica
mento fletor & proporcional a derivada segunda desta - funcao
(ver expressac do item I.1.1), concluimos que a fungao de mo-
mento ao longo do elemento sera linear tanto no plano X-Y como

no plano X-Z {Figura 25).

L | l L al
' z
fig 25 a- MOMENTOS fig 25b - MOMENTQOS

FLETORES NO PLANO X - Y FLETORES NO PLANG X-Z

Da figura 25a tiramos:

(Alz + As)x

Mz(x) = L - A6

Da figura 24b tiramos:

-4All + As)x

= +
My(x) T A

5

Observamos que foram aqui omitidas as deducoes rela-
tivas a obtencao da matriz de rigidez pelo M.E.F., uma vez que
nac fazem parte do. objetivo principal deste trabalho e podem

ser obtidas na bibliografia sobre o assunto!?,

Como conclusao do estudo da nao-linearidade geométri-

ca apresentamos, a sequir, um quadro resumo das expressoes ob-
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tidas para os coeficientes de.estabilidade e momentos fletores
ac longo do elemento. Ressaltamos que, comc normalmente as
forcas axiais nos elementos nao sao conhecidas ao inicio de u-
ma analise, estas sao adotadas como nulas na primeira iteracgio,

para todos os elementos.

P 0 P » 0 ou P ¢ O P < Q
{compressao) {compressdo ou  tragdo} {tra¢do )
Ky o % 107! . K, o7 K, 4, w10t
. (K, L% sen &, L s pL® . (kyo1)®  senhk.sl
H H l— —_— H
tnz 12 2,., 7 1y 10E1,, lye 12 @’ .
LY L*{1-cos k, 1) o 1 PL® . . {k, ,U*(cos h kyL-1)
2y,2z 6%,: 2y.2 60ET, , 2y,z ngy,z |
2
s . ky L(senk,L-k, L cos k, L} s 1. PL . . ky Lk, ,L.cosh k L-sen bk, . 1)
3y,Z 4 err 3y,2 30 EIy,z 3y,2 a glylz
o ky o Llk,L—sen kL) o 1 P2 . kyeL (sen bk, L-k, U
ay,z 7l ng 4y,2 60,.2 4y,2 ) g,y,z
1
@, .72-2.cos kL—k, b senk | @,,72-2cos n ky Lk, Losenhk |
y :—(AMu+ AM, . cos kAr_LJ 3 . y :—(AM“+ AM_.cos b ky_L] .
¥ | sen k, | v T —(AM,,‘:‘AMQX ram, ¥ senh k1
X sen ky_f+AM5coskyx Xsen h ky x +AM,. cos hky x
M. (AM +AM_.cos k, L) M, {AM,+ AM_.cos h k, L)
z sen k, 1 (AMI2+AM5) senh kL
M, s ————x—AM,
Xsenk_x — AM_.cos k_x X sen hkzx-AMs.coshkzx
5 G
ke T Ve b T Ver
¥al Y,z

II.2.2. A Nao-Linearidade Fisica:

Como ja exposto na introdugao deste capitulo os efei-
tos da nao-linearidade dos materiais (n3o-linearidade fisica)
sobre a matriz de rigidez consistem na variagao dos valores
das rigidezes EB3, EIy, EIz e GIT de cada elemento em fungao do
seu estado de solicitagao. Temos, portanto, um problema itera

tivo, onde para obter as solicitagoes necessitamos calcular as
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rigidezes (para a matriz de rigidez) e, para ter estas deve-
mos saber qual o valor das primeiras. Este problema sera re-
solvido pela execugao da analise através de etapas de cialculo
em que ac final de cada uma.corrigimos os valores das rigide-
zes para usa-las na etapa seguinte. Consistindo cada uma des
sas etapas na resolucao de um ciclo completo do método da ri-
gidez, obtemos como um de seus resultados as agoOes nas extre-
midades de cada elemento da estrutura. Com base nessas agoes
podemos obter os esforgos solicitantes em qualquer segao do
elemento (suposto sem cargas aplicadas entre seus extremos).

Assim, de acordo com as convengoes da Figura 19, para uma se-

¢ao a uma distdncia x do nd:

N(x) = Al

Vo (x) = A, | (II.46)
Vz(x) = A3

T{x) = - A4

My(x) e Mz(x) de acordo com as expressoes do quadro

II

A partir de (II.46) podemos corrigir o valor das ri-
gidezes do elemento, com base nas rigidezes obtidas para as
secoes transversais. Como obter estas Ultimas & que passamos

a explicar.
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I1.2.2,1. Rigidezes a Deformacao Axial e a Flexao

Obtido, pelas expressoes (II.46), o terno de solicita-
gEes momentos fletores, My e Mz, e esforgo normal, N, podemos
calcular, através de consideragoes de equillbrio na segao, os
valores de €g (deformagao axial no centrdide da segao) e WY e
@z (curvaturas nos planos X-Z e X-Y, respectivamente), associa-
dos aos referidos esforgos. De posse do termo (wy, mz, eg), de
finimos novos valores para as rigidezes 3 flex3o e & deformagao

axial da sec¢ao considerada por meio de:

N
; EA = —
N ¢ g

Repetindo-se o mesmo procedimentc para diversas secoes
transversais, podemos definir por pontos as fungoes EIy(x),
EIz(x) e EA(x) ao longo do elemento. Definidas estas trés fun-
coes, calculamoé os valores médios representativos das rigide-
zes secantes do elemento em questao,através do processo  visto

no item I;5.3.

Do exposto, depreende-se que a Gnica dificuldade & en-
contrar o termo (Wy, @z, Eg) gerador dos esforgos resistentes
M_, M

ry’ 'r
transversal. Na realidade, sua obtengac € possivel pela solu-

, © N, que equilibram os solicitantes em uma dada segao
cdo de um sistema de trés equagoes nao-lineares em fungao de
@y' @z e g5 € que representam o equilibrio da seg¢ao transversal.

De acordo com as notagoes da Figura 26, temos:
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% 'C*_'f Eg M,
S Y ; yh ' N:) fig. 26

n
cc(sc).szc + £lcs(ek)z

Mry (k_py.‘{’z.eg) .

xBsx = My

:u%

C

n
Mo By, rey) = f o, (€,) . yda_ + kzlcs(sk)ykask =M
A
C

n
Nr (lpy'(PZ'Eg} = f OC(EC) .dAC + kzlﬁs (Sk)Ask = N

A
o]

(IT.47)

onde: £ = eg + Wz.y + Vy.z

~

o, (e,) + tensao no concreto para a deformagao €q

os(ek) »> tgnsao nurma barra, k, de ago para a deforma-
gac g

A area da segao real de concreto
Ay ™ area de uma barra, k, de ago

n + nimero total de barras de ago na segao transver -
val.

Para resolver este sistema optou-se pelo método numé-
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rico de Newton-Raphson em virtude de sua ja comprovada eficién-
cia na resolugﬁo de sistemas desse tipo. Passamos, a seguir, a
discutir este método e as opera¢des auxillares necessarias a

sua utilizagao.

Como ponto de partida desenvolvemos as fungaes Mry’
Mrz e Nr em series de Taylor em torno de um ponto conveniente

mente escolhido, (Qy, @z, Eé). Desprezando os termos de ordem

superior, obtemos o sistema de equagoes lineares:

wm__ (@ P ,E,) oM (§,, € )
7 % .E ry 'y'fz’ g ry 'y'’z’ g
Mgy e reg) + Wy 8py, + 70, 89 +

+ e =M
aeg qg- y
M ! r
M_ . 0 e ) + Mz Pyr¥preg) §Y + Mz Wy ¥s €g)w +
rz (Fy'iZ’ g atpy Y 3P z
BMrz (lelth!Eg) 6 . .
€ M
e g 4
g
N5 + e By ¥artg) o ety farty) 8+
r @y'!z’ g Byy Py a@é z
BNr(WvaPerg) s - N
dE g

(1I1.48)

Com intuito de simplificar a notag¢ao e, adequar o sis-
tema (II.48) a uma linguagem proOpria para programas automaticos,

escreve-lo-emos sob forma matricial, como segue:



{6F} = [0] . {(éD}
onde:'
&M MY - M awy
{6F} = 6Mz ={M, ~M {6D} = swz
SN N - N de

[@] - matriz (3x3) em que seus elementos, Q.., sao as
derivadas parciais dos esforgos Mry' rz r

em relagcao a ?y' ¥, eleg.
As derivadas parciais indicadas no sistema (II.48) se-

rao obtidas das expressces (II.47), conforme técnica explicada
em II.2.2.1.1. A mesma técnica & utilizada no calculo dos es-
forgcos resistentes, M__, Mr

e N_, associados ao terno (@&.

ry z

©, Eé).

Observamos que, por ser o método de Newton-quhson mui
to sensivel quanto d escolha do ponto inicial, {Qy, @z, Eé), de
vemos arbitra-lo de modo a que seja suficientemente proximo da
solugcao do sistema para garantir a converééncia do método. Des
se modo o ponto inicial sera fixado dentro do seguinte crite -

rio:

M3 MJ j
3, = —X= g =2 T = A
Y g1l 2 grivl 9 gal-l
y z
onde j - etapa de calculo em execugao

Mi, M;, N3 - esforcos solicitantes da segéo transver-

sal na etapa de calculo j.
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gril

y EIg_l, EAJ_l - rigidezes a flexao e deformacao

axial do membro a gue pertence
a seg¢ao transversal em estudo na

etapa de calculo anterior(j-1).

Obtidos, entao, os valores das derivadas parciais e
dos esforgos, podemos resolver o sistema de equagoes . (II.48)

em fungac de suas incégnitas, Gwy, 6y, e Geg. Estas represen-

tam pequenos incrementos a serem dados aos valores @&, Ez e €,

das variaveis @Y, Wz e eg no sentido de obter o valor destas

que satisfagam o sistema (II.47).

Resolvido (I1.48), repete-se o procedimento acima de-

senvolvendo as fungoes Mr ' Mr e Nr em série, agora em torno

Y 4

de um novo ponto definido por:

@y = vy + swy ; -@z =y, + 80, ; €g = &g + Geg

Dessa maneira repete-se, sucessivamente, O processo a
té que o ponto (iy, @z’ Eg) determinado seja aquele que, a me-
nos de um erro admissivel, satisfaga ao sistema (II.47). Isto
significa repeti-lo até que os valores de G@y' 6@2 e ng, so-

lugao de (II.48), se avizinhem de zero.
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II.2.2.1.1. Calculo das Matrizes {6F} e [0]:

Para a resolucao do sistema (II.48) é preciso calcular

os esforgos resistentes M 0 M e N de uma determinada secao

Y Z

transversal sujeita as deformagoes Wy, Y, e« Para tanto pro

g-
cedemos como segue:

Seja uma secao transversal de um elemento de concreto
armado, de forma retangular e com armadura uniformemente distri
buida ao longo de seu perimetro, dividida em mxn elementos de é
rea, AAC, paralelamente aos seus lados (Figura 27). Suponhamos

existirem P barras de ago, cada uma de area AAS.

Y Y
A Af-‘«c I s
e - 3 1 7-_ - 4 . . AAS
o G I A
s . . %\aAC
® -7 .| T, -7
el Iz . X
@ » L]
. » L] o il -
_‘:1}_ Ll 3 - . - ’ » y L] - L]

]l m elementos
hd ]

- fig 27 - DISCRETIZACAD DE UMA SECAQ TRANSVERSAL

Discretizada, dessa forma, a segEo, podemos substituir

as integrais do sistema (II.47):

m n
Mry = i£l jzldc(ecij)szAc + kil(cs(ssk)-cc(esk))zkﬁAs
m n
M, = i£1 jzloc(ecij)yiAAc + kil(os(esk)-oc(esk))YkAAs
m n
N, = iél jzlcc(ecij)AAc + kil(cs(ESk) - o leg )8R

(IT.49)
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onde 0, € 0 sao obtidos a partir dos diagramas ¢ x ¢ dados no

item I.l.4, para a deformagao ¢ correspondente calculada no cen

tro de cada elemento AA, ou AA_, a partir de ?Y' b, e £g (Figu
ra 26) pela expressio:
£ = Eg + Qy.z + Qz.y (I1.50)

A matriz [Q] serd obtida por derivagao das expressoes

(II.49). Derivando em relagao a $& obtemos:

aMr ? n acc(eciJ
Q = Y = z..AA +
acstssk) Bcc(ssk)
k=1| Yy Oy
oM m n acc(sci.)
91 = 35— = ] — gy vy-0A_
Py  i=1 =1 Yy
aos(ssk) aoc(esk)
+ 5 3@ yk.AAs
k=1 wy y
aN m n do_{e )
Q1 = o = L L g = AR, +
? as (Esk) acc(ssk)
+ 5 3 AAS
k=1 LPy ?y

(IT.51)

onde:
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Ec.z, com Ec segundo o item I.l.4.1.

E

g+ Zr com Es segqundo o item I.1.4.2 para os agos

tipo A e B.

Derivando (II.49) em relacao a\Pz temos:

onde:

Q2

oM
r
9y,

ES_Y,

+

+

m n 93c_{¢ )
—-——J—z.AA +

i=1 §=1 9%
aos(gsk) - acc(esk) 2. . AA
=1 amz awz k s
m n 3og_{(¢c )
——Eﬁ——ili y, -8B +
i=1 j=1 Y,
BUS(ESk) aUC(ESk)
3 - Yy -8R
k=1 ¥, Y,

(II.52)

dom Ec dado no item I.l.4.1

com E_ dado-no item I.1.4.2 para os agos

tipo A e B.
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Derivando (II.49) em relagao a €g tiramos:

M m n 3g_(e_..)
Q13 = a—r_x = Z g cL z2..AA +
g i=1 371 g 7c
. Bds(esk) ) aac(esk) v AA
de ae k" s
k= g g ,
oM m n d0_{¢& )
g i=1 j=1 g
aos(e k) auc(esk)
+ 3 T TT3e Yy AR
k=1 g
oN m n dcg_(e _..)
Q33 = asr = z E gs = 'AAc +
g i=1 j=1 g
Bcs(ssk) 3oc(esk)
+ de - € AAs
k=1 g g
(II.53)
onde:
acc
3o = E , com E dado no item I.1.4.1.
€q c c
aos
3T = ES, com Es dado no item I.1.4.2 para os agos ti
g

pPo A e B.

1I1.2.2.2. Rigidez a Torcao

Neste item desenvolveremos as expressoes para a rigi-
dez A torgao de uma pe¢a de concreto armado de segao retangu -
lar cheia ou vazada. Restringir-nos-emos a estes dois tipos

de segao pois, como afirma LAMPERT®, apesar de uma formulagao
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tedrica mais geral, objetivando investigar outros tipos de se
gao, ser possivel, nao parece ser apropriada. Isto se deve a
que no modelo da treliga espacial restrigdes 3 deformagao da
pecga, presentes em qualquer portico, naoc sao consideradas de
forma acurada. Sendo assim, uma sofisticacao tedrica visando
generalizar o tipo de segao e que nao levasse em conta tais
restrigoes nao teria sentido. Baseados nesta afirmagcao e no
fato de que a bibliografia atualmente disponivel praticamente
nao apresenta estudos para outros tipos de segdes, é que o
presente trabalho se restringe a investigagao de se¢des retan-
gulares. Mantendo-nos dentro desses limites, apesar de acarre
tar uma particularizagao do tipo de estrutura possivel de ser
analisada, podemos ter seguranga dos resultados obtidos, funda
dos em bases tedricas cuja concordincia com os ensaios se mos~

tra satisfatoria.

Mostramos na Figura 17 um tipico diagrama T x d@x/dx
para uma pega de concreto armado. O ponto A representa o ini-
cio da fissuragao, dividindo o grifico em dois trechos bem dis
tintos: o primeiro, entre a origem e o ponto A, reproduz o
comportamento da pega ainda nao fissurada; o segundo, do© pon-
to A até a ruptura, retrata a pe¢a apds a fissuracao. Estes
dois estados do elemento sao representados por doisr mbdelos
completamente diferentes. Enquanto no primeiro podemos tratar
a pegca como homogéna com a conseqﬁente aplicagao dos conceitos
da resisténcia dos materiais, no segundo a armacgao desempenha
papel decisivo no equilibrio interno da pega. Este segundo es
tado e, entao, analisado pelo modelo da treliga espacial (ver

item I.2.2.).
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Em face do exposto no item I.2.2. do capitulo I, onde
dissemos nao ser possivel estabelecer uma lei genérica que nos
fornega o diagrama T x de/dx para qualquer pega de ~ concreto
armado, seremos obrigados a nos ater a alguns valores particula
res da rigidez & torgao (GIT) gue nos permitam reproduzir de
forma aproximada os diagramas obtidos por ensaios. Sendo as-
sim, definiremos, no que segue, valores da rigidez a torgéo re-
presentativos de cada um dos dois estados (antes e apds a fissu
ragao) que uma peca de concreto armado apresenta quando solici-
tada por um moment§ torsor, combinado ou nao com outros esfor -

gos.

II.2.2.2.1. Rigidez Secante a Torcao antes da Fissuracao

Usaremos aqui os ja bem conhecidos conceitos da resis-
téncia dos materiais. Assim, de acordo com TIMOSHENKO? e, ocbe-

decendo a nomenclatura indicada na Figura 28, temos:

fig. 28a
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de

x _ 1
= = jyds (11.54)
onde:
dex
% rotacao relativa por unidade de comprimento da
pega

Yy = % , deformacao de cisalhamento provocada pelo tor-—

sor T.

T

TE =5 fluxo de cisalhamento ao longo da segao
m

G - mddulo de elasticidade transversal do material da

pega.

Substituindo em (II1.54):

de
x _ T ds
Ix - (II.55)

4AZG t

Utilizando a expressao da rigidez a torgao definida em I.5.2,0b

temos:
T Ay
ax dt
onde:
4a% - ~
Ip = 733 é chamado de momento de inércia a torgao
dat '

(Ir.s7)
G = 0,3Ec (no caso de pegas de concreto)
E, -~ modulo de elasticidade longitudinal do concreto

tangente na origem.

Apresentamos a seguir a forma que a expressao (II.57)
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adquire para os dois tipos de segao transversal adotados neste

trabalho:

a) Secao Retangular Maciga'® (Figura 29a)

- 3 C ct
IT = A.C°(0.33 - 0.21 x 7 X (1 - —))
12at
b) Segac Retangular Vazada'' (Figura 29b})
- 2 per_ 2
L - ZEbeh.(B eb) (H eh)
T _ .2 _ 2
B. eb+H.eh eb eh
- -
€
C H e ey
ey
1 A¢cC | ' B { H |
t + * 1
fig. 29a - SECAO RETANGULAR MACICA fig. 298 - SECAD RETANGULAR VAZADA

Ir.2.2.2.2,., Rigidez Secante a Torgcaoc apds a Fissuracao

Como podemos observar na Figura 30, enquanto a solici
tagao da pega nac provoca sua fissuragao (ponto A) o diagrama
se apresenta praticamente retilineo. Apds a fissuracgao, © gra
fico passa a apresentar uma curvatura cada vez mais acentuada
i medida que nos aproximamos das solicitagoes altimas de resis
téncia da pega. Em face disto se, para baixas solicitagoes po
demos, sem errar, definir uma rigidez a torgEo bem caracteriza

da (ver item II.2.2.2.1), quando atingimos o estado fissurado
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da peca, a rigidez se torna variavel, paséando a dependente da
solicitacao da pe¢a. Ao mesmo tempo, a impossibilidade de esta
belecer uma lei genérica que nos permita reproduzir o grafico
da Figura 30, nos impede de obter a rigidez a3 torgao ponto a

ponto.

Podemos, no entretanto, a partir do modelo da treliga
espacial obter um ponto caracteristico deste diagrama. Este &
0 que chamamos de infcio do escoamento, ou seja, o torsor para
o qual se-inicia o processo de escoamento da armadura mais soli
citada (longitudinal ou transversal). ' Para este ponto (T, na
Figura 30) definimos, entao, uma rigidez secante a torgﬁo, GIT,

dada por:

I
o

GI (I1.58)

e
(o)
"

o N
"

(f{\AFEC tg GI

. dOx
T dx

Dif---mmmmmmmmmm =T

=9

o
Fa3

fig. 30 - DIAGRAMA T x d@x/dx

Calculando dessa maneira a rigidez, conseguimos descre

ver o diagrama da Figura 29 de maneira aproximada entre A e T.
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Como o grafico entre estes dois pontos nao apresenta uma curva-
tura muito acentuada, o0 erro que cometemos, mantendo uma rigi-
dez constante, nao € muito grande e decresce 3 medida que nos a
vizinhamos de T. Observamos que as deformagoes obtidas por es-
te método seraoc maiores que as reais e que, em face de estarmos
limitados por T, nao nos € possivel tragar o diagrama para va-
lores de torsor maiocres que este. Como, porém, para - efeitos
praticos, considera-se inutilizada uma pega cuja armadura en-
trou em processo de esccoamento, - a parcela do diagrama
T x d@x/dx obtida pelo processo acima descritc atende a todas

as necessidades normais de projeto e de analise.

Para estabelecer o valoxr de GI, na equagao (II.58) pre
cisamos obter inicialmente © valor de d@x/dx. Usando, entao, ©
conceito da equagac (II.54), sabemos que a rotagao relativa por
unidade de comprimento pode ser expressa em funcao da deforma -
cao de cisalhamento, y. Esta, por sua vez, & fungao das defor-
macoes do ago e do concreto sob a agao da torgao. Podemos, co-
mo mostrado na Figura 31, representar os deslocamentos sofridos
por uma parede de uma peca de segao retangular vazada (represen
tativa de uma maciga, conforme o item I.2.2.1) submetida a um

momento torsor.
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g/fgo{_ Es.ﬁ/fgc('
_Ec.a/se\:a/)\
—— ’ —
¥ A
o : Ee.u
a 7 o \ ‘\\ tgz o
- d’ ' m ——,—
- - ba £ .0
. - 7 N - _C_!_
% Ny sen” oc
€,.0 e T
—— -
L
fig. 31

Atraves dos diagramas de deslocamentos acima, podemos
obter o valor de vy:
s €c (IT.59)

Y= ee.tga + tga  sena.cosa

onde:
e, ~ deformagao dos estribos
€y ~ defozmaﬁéo.média das armacoes longitudinais
( = 552 si

e, — deformagdo do concreto.

Adotando para a inclinagao da diagonal comprimida da
trelica (modelo de LAMPERT® para torgao), a = 45°, a expressao

{II1.59) transforma-se em:
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Y=€_ + ¢g_ - Zec (IX1.60)

Introduzindo (II.60) em (II.54) e, substituindo A, por

bo'do {(ver Fiqura 8) temos:

a t %
Q Q

(II.61)

[Yi+Ys Ye+Yd]

onde :
YirY¥g1Y¥e © Yg ~ defofmagﬁes por cisalhamento da parede
inferior, superior, esquerda e direita, respectivamente, da pe-

¢a considerada.

Como simplificagao de (II.61), admitiremos que a soma
das deformagoes do ago nas paredes inferior e superior seja i-
gual 2 soma das QeformaQGes nas paredes laterais esquerda e di-
reita®. Uma vez que as deformagdes dos estribos e do concreto
sao constantes nas quatro paredes (ver equagoes (I.4) e (I.5)),

obtemos, a partir da equagao (II.60):
Y' + Y = -Y + Yd (II-GZ)

Assim, a equagao (II.6l) torna-se:

do b +4 3]
x _ 1 o _ m
ax -zt g T UitYY) - p a (IT.63)
0o 0 oo
Introduzindo (II.60) em (II.63) -temos:
dex um
= (e + e - 2e) (IL.64)

dx 2b0d e s c
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'Para obter as deformagoes que aparecem em (II.64) fa-

remos uso das expressoes (I.9), (I.7), (I.13) e (I.17).

De (I.%) obtemos:

T.s
B =
ZbOdo
Fazendo B = A US e supondo o ag¢o elastico linear, temos:
T.s . T.s
A .e .E = o £ = {II.65)
e’ e s ZbOdO e 2b°d°.AeEs

Associando (I.7) e (I.13) obtemos:

z T.um
H. = (II.66)
i 2b 4
Fazendo:
g_.+0 e_,t+e
= = si “ss si “ss
IH; = A, (20,420 ) = 4A (—=5—==) = 4A, (—=5) .E
o ):Hi = A_.e .E_ (1I1.67)
onde A, - total da armadura longitudinal na segao.
Igualando (II.66) e (II.67):
T.u
m L (I1.68)

£ T e—————— —
S »*
4bodo.Es AS

Da expressao (I.l7) tiramos:
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(II1.69)

O fator A, introduzido em (II.69), considera a altera-
cao das deformagbes do concreto devida ao empenamento das pare-
des (item I.2.,2.2), fazendo-as variar ao longo destas. Além
disto, leva também em conta o fato do concreto nao obedecer a
uma lei ¢ x € linear, como adotado, e, por isto, seu modulo de
elasticidade E, diminuir com a elevagao das tensoes (n3o-linea-

ridade do material).

Introduzindo (II.65), (II.68) e (II1.69) em (II.64) te-

nos:
do T.u 131
4E (b d )% “e s m
00
onde:
E
n==
Ec

Observamos que na expressao (II.70), os dois primeiros
termos entre paréntesis representam a contribuicdo dos estribos
e da armagao longitudinal e, o terceiro, a das diagonais de con

creto.

Substituindo, entao, a expressao acima em (II.58), ob-

temos a rigidez 3 torgao:



4.E5.AI;
GIT = - um um (£1.71)
“m[r 'A—] FAnAe 5
e s m

Definindo percentagens de estribos e armagac longitudinal:

A .u A
p = __%......E.l._. p = 3
e bodo.s s bodo

E as igualando, obtemos:

s Ym
- = (I1.72)

2
_ Es-2n (II.73)
GI,, =
T E  u
0 .=+ A .=, B
m ZAe. Ec hm

Ressaltamos que a expressao acima obtida para a rigi-
dez & torgao & a preconizada pelo C.E.B.', se supusermos para
A o valor 1,5. No entanto, LAMPERT® assinala que para seg¢oes
retangulares conseguiu obter excelente concordancia entre a ex
‘pressao (II.71), com A = 3, e os resultados de ensaios em la-

boratorio.

No presente trabkalho adotaremos para representar a ri
gidez 3 torgao de uma pega de concreto armado fissurada, a ex-
pressao (II.71), com A = 1,5, coerentemente com os demais prin

cipios do C.E.B. agqui utilizados.
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I1.2.2.2.3. A Rigidez a Torcao na Interacao Torcao-Flexao:

Numa peca de concreto armado nao fissurada a curvatu-
ra devida 3 flexdo, e a rotagao devida & torgao sao independen
tes uma da outra®. Em conseqﬁéncia as rigidezes serao também
independentes, isto &, nao sao afetadas pela simultaneidade de
atuagao das duas solicitagoes. Permanecem, entEof validas as
expressoes obtidas para as rigidezes a flexao e 3 torgac obti-

das em I¥.2.2.1l e IT.2.2.2.1.

No entretanto, o mesmo hao acontece com a pega apos
iniciada a fissuragao. Nesse estado as deformagoes se tornam
interdependentes, afetando, portanto, as rigidezes. Torna-se,
porém, possivel, através de restrigoes convenientes, separar
os efeitos das solicitagbes de modo a trabalhad-las uma indepen

dente da outra.

Na Figura 32 apresentamos um diagrama T x M para uma
secdo retangular com armadura assimétrica. Este estd dividido
em duas regioes: a primeira, a que chamaremos de dominioc I,
onde a torgao & a solicitagdo preponderante, e a segunda (domi
nio II), onde a flexao prepondera. A fronteira entre os dois
dominios & dada pelo ponto em gque a armadura menos tracionada

tem deformagao nula.
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1
As\\
oy I
A, de
RN
A,

Seecdo Transversal

Cominto II .

- [}
TORGAO DOMINANTE 4_fv_ll_

)
€

Dominio T =
o h
FLEXAO DOMINANTE /T b
|
D M,
i Mo

e

fig. 32 - DIAGRAMA DE INTERACAC Tx M

Analisaremos em separado cada dominio:
a) Dominio II (Torsao Dominante):
Neste caso o modelo da trelica se aplica sem  restri-

¢oes®. Adicionemos 3s equagoes (I.4) a (I.7) a equagao relati-

va ao momento fletor:

M, =M= (z; - z.)n, (11.74)

onde Z, e Z, sac as forgas nas armaduras inferior e superior,

respectivamente, de acordo com a Figura 32.
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Com as relagoes acima podemos tirar, através de procedimento i
déntico ao usado no caso da torgao pura, o valor das deforma -

¢oes nas armaduras:

T.um M
£, = + (II.75)
si 4bodoASSES doAssEs
T.4
m M
£ = - (II.76)
SS 4bodoAsiEs dOASiEs

Para as deformagoes nos estribos e no concreto valem as expres

soes (II.65) e (II.69), respectivamente.

do
Sabendo que EEE é dada por (I1I.64), que

€ ,-€
kP: Sid_§§ (II.77),
[o]
e que
- esi+€ss -
ES 2 r

introduzimos as expressoes das deformacoes em (II.64) e (II.77),
obtendo como resultado as expressces da rotacao e curvatura,as

quais apresentamos abaixo de forma compacta:

M T
I . (II.78)
P S . Su
de
= = ST + SM (II.79)
™ ™

onde :
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S, — rigidez a flexao da secao transversal (EI), su-

posta sem torgao.

Spp ~ rigidez a torgao pura da segao transversal (GI,)
4b_d*.E
_ . _o0o0'"s
. Swr = Spy = (II.80)
e
m Asi Ass

Por simples inspegao de (II.80) podemos ver que se ti-

vermos numa pega armaduras simétricas, Sy. e Sp, tenderao ao in

MT
finito, fazendo com que nas expressces (II.78) e (II.79) os ter
mos deles dependentes se anulem. Com isto, conseguimos tornar
a curvatura da segao independente da tor¢ac e, por sua vez, a
rotagio relativa independente da flexdo. Desse modo, podemos a

dotar como representativo da rigidez a flexaoc e a torgao as ex-

pressoes obtidas em II.2.2.1 e II.2.2.2.1.

b) Dominio I( Flexao Dominante)

Neste dominio haverd uma regido da segcao transversal
comprimida por efeito da flexao. Conseqﬁentemente, o} modelo
da treliga, até agora utilizado, nao podera sé-lo de forma dire
ta. LAMPERT®, entao, adota uma aproximagao tal que seja garan-

tida uma transigao continua entre os dominios I e II.



84

x=0 O¢x¢{X X = X
{ FLEXAC PURA) Ees: 0

T TE e
¢

Co
d
P
L [

T y T E .
£ (M) € 5i(M) € ¢;(T) Ei(MILEG(T) = Eg

fig. 33 - CURVATURA NG DOMINIO I

De acordc com a Figura 33 temos:

Utilizando para €c4 @ expressao (II.75), obtemos um va

lor aproximado da rigidez & flexao®:

= (II.81)
B
EI

onde

EI - rigidez a flexdao aproximada para k = k

A expressao (II.Bi) indica que a rigidez a flexao de
uma peca submetida & torcao € menor gue a mesma sob flexdo pu-
ra. No entanto, LAMPERT® afirma ser possivel utilizar neste do
minio I a rigidez a flexao independente da influéncia da torgao,

desde que a maior parte da pega esteja solicitada neste dominio.
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Como em geral a solicitagao de flexao em um elemento de concre
to armado & preponderante a hipdtese de Lampert nos parece. a
dequada aos nossos estudos. Além disso quando a torgao € pre-
dominante, o € ao longo de todo ¢ elemento, principalmente nas
estruturas carregadas apenas nos nos, como € o caso das que
sao objeto deste trabalho. Sendo assim, a rigidez 3 flexao de
uma barra de concreto armado sera a obtida sem levar em consi-

deragao a existéncia de torcgao.

No caso da rigidez a torgao, torna-se extremamente di
ficil estabelecer um mecanismo adequadb para determina-1la no
dominio I®. 1Isto se deve a duas razdes principais: em primei
ro lugar porque a contribuigao da zona comprimida do concreto
e desconhecida e, em segundo o moéelo da treliga espacial nao
se mostra adequado para a obtengao da rotagao relativa da pega
a medida que nos aproximamos do estado de solicitagao por fle-
Xao pura. Como os ensaios analisados por LAMPERT® nao demons-
tram influéncia sistematica do momento fletor sobre as deforma
¢oes de torgao, adotou, ele, o valor da rigidez a torgao obti-
do para a torgao pura. Com isto simplifica-se extremamente a
analise uma vez que a rigidez permanece constante em todo © do

minio de interagao torsor-fletor.

Na falta absoluta de dados relativos 3 interacao tor-
¢ao com flexao no espago, consideraremos como validas para es-
te caso, as conclusdes acima obtidas para a torgao com flexao

no plano.

No caso de haver esforgo cortante sequiremos a orien-
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tacao dada por LAMPERT®, que afirma nao terem os poucos ensaios
existentes neste campo apresentado influéncia do cortante sobre

a rigidez a torgao da pega.

II.3. A Analise de uma Estrutura

Distinguimos, neste trabalho, dois tipos de analise.

TI.3.1. Verificacao do Comportamento de uma Estrutura para _ .um

Carregamento Definido

Neste caso, procuramos verificar se uma estrutura e es

tdvel sob a agao de um dado sistema de cargas.

Como se frisou neste capitulo, utilizamos um processo
iterativo em que os valores dos parametros EIY, EIZ, EA, GIT e
P sao corrigidos, em todos os elementos, ao final de cada etapa
de calculo. A titulo ilustrativo mostramos na Figura 34 o fun-
cionamento do processo de analise, considerando uma estrutura
simples. Observamos que K tem significado analogo aoc . da ma-
triz de rigidez da estrutura sendo igualmente fungao dos valo-

res da rigidez e da forg¢a axial de cada elemento.
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|

J ANALISES LINEARES

DIAGRAMA CARGA-FLECHA REAL

K= f(Ea, EI,GIT,F}

alF—-—=—=—=— - e - - - — - - - =T= - e

fig 34

II.3.2. Pesquisa da Capacidade de Carga de uma Estrutura

Buscamos obter o valor maximo que as cargas solicitan
tes de uma determinada estrutura podem atingir sem provocar a
ruina da mesma. As cargas pesquisadas poderao ser apenas uma
parte das solicitantes ou todas elas, desde que sua variagao

-~

seja de proporgao identica  para todas.

Este tipo de estudo consiste, essencialmente, em uma
sucessao de analises efetuadas sequndo o esquema indicado em
IT.3.1. Tal sequéncia & regulada por um fator multipiicador
de cargas, A, que altera o valor das que foram escolhidas como

variaveis. A Figura 35 ilustra o processo.
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Observamos que a matriz de rigidez utilizada para ini-
ciar as iteragaes, em cada nova etapa do processo de pesquisa
da capacidade de carga, € a obtida quando da convergéncia para

o valor de A imediatamente anterior.

X
&
)imux____-________________________../____,___.
|
>\5 f~———~- "~~~ "~ -~ - - - - - - --- == T - '
1. I
N:C'—e 1 |
" g |
by . Lo |
1 L 2 g ’, 4 } I
7 /‘ | |
N xH ! ~ 1 X
—_ - a — )\3 ____________________ , 2 | '
: P
! 4 < I '
J ,} - (e K 1 '
; S ’ 1
g . A ! '
! N oo __ o a [ 1 | i
; 2 R : '
{ A At | 1
: ’ P ] 1
] 4 - I3 ! i
h il ’ - 1 1 !
l‘ X 4 e /f }’ ' ¢ |
. . |
i s 4 - 1 i )
! ‘ s I/J “ 1 1 ' 1
: - 1 [ |
; oA . = 1
; AN S : i K= f {EA,EL,GI,P) ,
H A ' ! , I
A VIS AL 1 ' I 1 !
y o N | 1 !
i I’J'/" e i 1 1 H |
Al e : 1 ' h 1
H i ! | I i
i (AT ! ! . . i
AN B 1 ' | 1
i AP ( I ]
4 i r ! i ! :
: ; i ‘ : | [ |
fr . I | , . .
' 1 | | i 1
' | i 1 i 1
—t 1 1 . I 1 L e q
q, a, a, a, ag Arax

fig. 35
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CAPITULO III

Q_PROGRAMA ANALEC

Baseados na teoria exposta nos capitulos precedentes,
apresentamos um programa automatico em linguagem FORTRAN para
analise de estruturas reticuladas espaciais de concreto arma -

do.

III.1l. Campo de Aplicacdo do Programa

IIT.1l.1l. Quante ao Tipo de Estrutura

Podem ser analisadas estruturas dentro das seguintes
caracteristicas:
a) Elementos de eixo reto com segao transversal retangular ma-
cigca ou vazada, simétrica em relagao aos dois eixos principais
de inércia centroidais;
b) Armacao (quantidade e distribuigao) e segao de ~ concreto
constantes ao longo de cada elemento;
c) Apoios rigidos ou elasticos lineares;
d) Nos da estrutura com ligagoes rigidas ou liberagoes para

qualquer tipo de deslocamento generalizado.
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ITI.1.2. Quanto ac Tipo de Carregamento

Admitimos apenas a existéncia de cargas nodais (forgas

ou momentos), estaticas, conservativas e de curta duragao.

ITI.1.3. Quanto ao Tipo de Analise

De acordo com ¢ item II.3 do capitulo precedente, dois

tipos de anilise sao possiveis:
a) Verificagao do comportamento de uma estrutura para um carre-
gamento definido;

b) Pesquisa da capacidade de carga de uma estrutura.

III.2. Definicao da Estrutura e do Carregamento

Na definigao da estrutura e de seu carregamento, dois

tipos de sistemas de referencia sao utilizados:

III.2.1. Sistema de Referéncia Global: (SRG)

Constituido por um sistema de eixos cartesianos ortogo
nais ao qual sao referidas as coordenadas e cargas nodais e as
restrigoes de apoio. A este sistema sao também referidos os
deslocamentos nodais e reagoes de apoio, obtidos com  resposta

do programa.
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ITI.2.2. Sistema de Referencia Local (SRL)

£ utilizado na definigao de liberacgoes de Ginculos
dos - elementos e das agoes em . suas extremidades, de acor-
do com as convencoes da Figura 19. A matriz de rigidez dos elge
mentos da estrutura € montada referida a este sistema e poste -

riormente transferida para o SRG.

O SRL & fixo em relagac a cada membro, conforme a Figu
ra 36. O sentido do eixo % & determinado pela incidéncia do
elemento, sendo positivo do nd j para o nd k, obrigatoriamente
k > j. 0 eixo z (um dos eixos principais de inércia centroi-
dais da secao transversal) foi adotado como péralélo ac plano
XZ do SRG e positivo se voltado para o observador. O eixo ¥y =

obtido a partir dos eixos x e z pela regra do triedro direto.

<

fig. 36

II11.3. Diagrama de Blocos

Apresentamos a seguir um fluxograma resumido do progra

ma ANALEC onde sao utilizados os seguintes simbolos:
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nimero de analises a serem realizadas para uma dada es
trutura;

niimero maximo admissivel de iteragoes (se o numero de
iteracoes superar 25 considera-se ultrapassada a capa-
cidade de carga da estrutura);

numero de elementos que compoem a estrutura;

matriz de rigidez de cada elemento da estrutura = no
S.R.L.;

matriz de rigidez da estrutura;

fator multiplicador das cargas supostas variaveis;
incremento no valor de i;

ranci 1 .
tolerancia noc valor de lmax
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III.4. Sub-rotinas do Programa ANALEC

Neste item apresentaremos uma descricao das sub-roti-
nas utilizadas no programa ANALEC e que desenvolvem as tarefas

indicadas no diagrama de blocos do item anterior.

ITIT.4.1. Organograma das Sub-rotinas

IIT1.4.2. Sub-rotina COORD

Calcula os comprimentos e cossenos diretores (em rela

cao ao SRG) dos elementos da estrutura.

RITOR SEVAZ
RIGMB PROSR
TGAUSS E)°-E2 ROTMB
SGAUSS VALINI COORD
FORCOC CRAMER FORACO

NEWRA TORULT

SONERA
FISSEC

ESFOR

fig. 37
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ITI.4.3. Sub-rotina PROSR

Esta sub-rotina € utilizada para gerar os dados da se

gao transversal de elemento da estrutura gquando ela for maciga.

Como foi explicado em II.2.2.1.1, para a verificagao
da estabilidade de uma secao transversal necessitamos discreti
za-la em pequenos elementos de area. Sao as coordenadas des

ses elementos, referidas ao SRL, gue esta sub-rotina gera.

Como dados sao fornecidos pelo usuario o numero de e-
lementos em que a segéo deve ser discretizada e, o0 numero de
barras de ago existentes, junto com sua distribuicao ao longo
dos lados da secao. Conhecidas as dimensces da segac e o reco
brimento das barras, a sub-rotina gera os pares de coordenadas
(y;r 2;) de cada elemento de irea e de cada barra de ago, além
de calcular o valor da area geométrica da segac = transversal,
seus momentos resistentes em relagdo aos eixos y e z e, O nume

ro total de barras de ago existentes na segac (Figura 27):

Para comodidade do usuario, a discretizagﬁo da segao
transversal podera ser omitida na entrada de dados, assumindo
o programa, automaticamente uma discretizagao da secao trans-

versal em 100 elementos.
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IT1.4.4. Sub-rotina SEVAZ

Funciona dentro do mesmo esquema da sub-rotina PROSR,
porém para o caso de segoes vazadas. Como dados adicionais de
vemos fornecer as dimensGes da abertura interna da segao, obri
gatoriamente simétrica em relagldo aos eixos y e z do SRL. O nd
mero de barras existentes ao longo de cada face interna também

devera ser fornecido. (Figura 27).
Comoc no caso da sub-rotina PROSR se a discretizagao
da segao for omitida a mesma sera particionada, automaticamen-

te, em 120 elementos.

IXT.4.5. Sub-rotina RITOR

Calcula a rigidez 3 torcao das segoes  transversais
dos elementos da estrutura antes e apds a fissuragac do mesmo.
Fornece, ainda, o valor do momento torsor ltimo de resistén -

cia de tais segdes para torgao pura.

II1II.4.6. Sub-rotina FISSEC

Partindo dos valores dos esforgos solicitantes de uma
determinada segao transversal, pesquisa o valor da tensao prin
cipal de tracao maxima nesta segao a fim de verificar se a mes
ma estid fissurada ou ndo. Como pontos provaveis de ocorréncia
da miaxima tensao principal de tracao escolhemos para pesguisar
os pontos médios dos lados externos da segao transversal. Se

bem que nao possamos afirmar que tal tensio ocorrera necessa -
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riamente num desses pontos, estaremos obtendo um valor bem prd
ximo do procurado. Para fins de verificacaoc da fissuragao o
critério acima se mostra suficiente ja que para pequenas soli-
citagoes em relacao a carga ultima de uma pega de concreﬁo ar-
- mado a mesma fissura. Assim, mesmo que pelo critério adotado
a carga de fissuragao obtida nao seja exata, seu erro em rela-
cac a real ndo sera de ordem a afetar os resultados fornecidos
pelo programa. Aliando a este fato o exposto no Capitulo I pa
ra a limitagao da tensac maxima de fissuragao, mais baixa do
gque a observada em laboratorio, acreditamos poder aceitar como

valido o critério aqui exposto.

III.4.7. Sub-rotina VALINI

Para dar inicic ao processo iterativo adotado no pro-
grama ANALEC e, portanto, montar a matriz de rigidez- inicial
da estrutura, necessitamos fixar valores para as rigidezes EA,
EIy e EIz de cada elemento. Esta sub-rotina, chamando as sub-

rotinas FORCOC e FORACO, encarrega-se de calcular tais rigide

zes, a partir do critério abaixo:

N_.(0, O, )
EA, = ; e =10
£
i g g
M (kP ¢ 0, ) -
EIyi = XY G J ;\Py = 10 '’ /metade do lado da

1Y .
segao paralelo ao plano de a

tuagao de Mry'

M__. (0, w ;s €_) -
ET_, = =2 z 4 Py, = 10 1% /metade do lado da

2",

segao paralelo ao plano de a

tuagao de M.,
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i = 1, n? de elementos da estrutura.

III.4.8. Sub-rotinas FORCOC e FORACO

Estas sub-rotinas sao chamadas para caicular os esfor
¢os resistentes de uma dada segao transversal de um elemento pa
ra o terno de deformagoes (@Y, $z, Eg). Calculam, tambem, a
partir deste terno de deformagoes, o valor dos coeficientes da

matriz [Q] para a solucdoc do .sistema (II.48).

A sub-rotina FORCOC fornece a contribuicao do concreto

e Nr e coeficientes de

ra os f egsistentes M M
pa esforcos resistente ry’ Mrz

(Q]. A sub-rotina FORACO gera a contribuigao do ago e calcula

o valor final das grandezas citadas.

Ambas as sub-rotinas estao equipadas com ' -indicadores
de esgotamento da capacidade resistente da segao se, em qual-
quer tempo, as deformagaes limites dos materiais forem ultrapas

sadas.

IIT1.4.9. Sub-rotina RIGMB

E chamada pelo programa principal para calcular os
coeficientes da matriz de rigidez de cada elemento da estrutu -
ra. A cada alteracao dos valores dos parametros EA, EIy, EI,.
GI, e P, ela & chamada para gerar a nova matriz de rigidez do e

lemento.

Esta sub-rotina introduz na matriz as alteragoes de-
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correntes de liberagao de vinculos nas extremidades do elemen-

to, quando houverem.

IITI.4.10. Sub-rotina ROTMB

Com vistas 4 montagem da matriz de rigidez global da
estrutura, calcula a matriz de rotagao que efetuara a transpo-
sicao da matriz de rigidez de cada elemento ({calculadas por

RIGMB) do sistema local de referencia para o sistema global.

ITI.4.11. Sub-rotina TGAUSS e SGAUSS

Sao chamadas para resolver o sistema de equagdes que

fornece os deslocamentos nodais da estrutura.

O método de resolucao do sistema é o de Gauss, adapta
do para a armazenagem em forma retangular dos termos da semi-

banda superior da matriz de rigidez.
A sub-rotina TGAUSS efetua a triangularizagao da ma-
triz e SGAUSS calcula os deslocamentos nodais, incdgnitas do

sistema.

II1.4.12. Sub-rotina CRAMER

£ utilizada para resolver o sistema (II.48) para o de
senvolvimento do método de Newton-Raphscon. Como tal sistema &
de trés equagoes a trés incdgnitas, optamos por resolvé-lo pe-

la regra de Cramer para sistemas 3x3.
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III.4.13. Sub-rotina ESFOR

A partir dos esforgos nas extremidades dos elementos,
fornecidos pelo programa principal, esta sub-rotina calcula os
esforgos solicitantes My, M, e N de uma secao qualquer ao lon-

go do elemento.

Tendo em vista a analise de estruturas, verificamos
serem suficientes o estudo dé 5 segoes ao longo de cada elemen
to para que os resultados obtidos apresentem precisao adequada.
Desse modo, foram escolhidas além das segoes das extremidades,

trés outras intermediarias (nos quartos de vao).

III.4.14. Sub-rotina SONERA

£ chamada pela sub-rotina NEWRA para efetuar a verifi
cagao da estabilidade das segOes transversais dos elementos pa
ra as solicitagaes My' Mz e N, utilizando o método de 'Newton—

Raphson, conforme explicado em II.2.2.1.

Devido a rapida convergéncia do método verificamos
que, normalmente, trés a gquatro iteragoes sao suficientes para
obtermos um erro inferior a ILO_5 entre os esforgos solicitan -
tes e os resistentes na pesquisa de configquracao de equilibrio
da secdo. Assim, fixamos como critério de convergéncia para o

método o seguinte:
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= = - 5
|Mz - Mrz(Hoy, D, eg)] < j10 " x Mz|
= = = 5
N - N B, B, el g (1077 x N
Como resultado desta sub-rotina, obtemos o ternoc de

de formagoes (@&, ?E, ?g} que representa a configuracaoc de equi-

librio da segao.

III.4.15. Sub-rotina NEWRA

£ chamada pelo programa principal para proceder a cor-
reqao dos valores das rigidezes EIy, EIz' EA e GIT de cada ele-
mento, bem como, atraves da sub-rotina SONERA, verificar se a

capacidade de carga de algum deles foi ultrapassada.

Como dissemos no Capitulo II, a analise de uma estrutu
ra pelo programa ANALEC se faz através de um processo iterativo
cuja convergéncia e dada quando os parametros nao-lineares de

que depende o problema (rigidezes E&A, EIy, EIz’ GI,, e forga a-

T
xial P) apresentam uma variagao considerada desprezivel entre
duas etapas sucessivas de calculo. Assim, fixamos o seguinte

critério de convergéncia utilizado nesta sub-rotina:

|EA2 - EAi—ll < IEAg“l X tol]

' j~1 -1
|EI;','zi - EIg'zi|r$ IEI;,zi x tol]

IGI%i - GI%;1| < IGI%EI x tol|
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onde:
i = n? do elementoc em questao (i = 1, n? de elementos)

n? da iteracao (ou etapa de calculo) em questao

.
]

tol = erro admissivel na convergéncia.

Nao ha necessidade de se testar a convergéncia da for-
¢a axial P; de cada elemento, uma vez que esta implicita na ve-
rificagao acima. 1Isto acontece porque, atuando na matriz de ri
gidez do elemento a forga P; interfere nos esforgos atuantes no
elemento, fazendo com que os valores das rigidezes se modifi-
quem. Uma vez verificado que as rigidezes nao mais variam, is-
to significa que, os esforgcos nos elementos alcangaram seus va-

lores finais, inclusive a forga Pi‘

Assinalamos que o processo € dado por concluido gquando
a convergéncia & obtida para todos os elementos da estrutura,
sem excegao. Aconselhamos adotar como tolerancia na convergén-
cia das rigidezes o valor TOL = 0,005, por este ter se mostrado

conveniente nos casos estudados.

I1IT.4.16. Sub-rotina TORULT

£ chamada pelo prdgrama principal para verificar a es
tabilidade de uma segao transversal de um elemento quando este
€ solicitado por momento torsor, combinado ou nao com outros es

forgos.
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III.5. Alguns Comentarios sobre Resultados Obtidos

II1I1.5.1. Rigidez a Deformacaoc Axial (EA)

Ao longo dos exemplos testados verificamos que a rigi-
dez EA pode assumir valores negativos, sem que necessariamente
isto signifique instabilidade da estrutura. Isto se deve a que,
a partir do critério adotado para o cilculo da rigidez EA de u-
ma segao transversal, tal paradmetro nao serd necessariamente po
sitivo para as estruturas de concreto armado gque sao nao-linea-
res fisicamente. Podemos visualizar tal comportamento atraveés

do diagrama N x eg da Figura 38.

» Eg

fig. 38 - DIAGRAMA Nx&g TIPICO DE UMA SECAQ DE CONCRETO ARMADO
Sabemos que a rigidez EA & dada por N/eg (ver item

I.5.1}. Observando, eﬂtéo, a figura acima, podemos constatar:

a) No ponto 1: a rigidez EA sera positiva pois N e €g © sao.
b) No ponto 2: também o sera, mas seu valor esta tendendo a

mais infinito 3 medida que se aproxima do ponto 3.
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c) No ponto 3: nao tem definicaoc uma vez que €q é nula.
d) No ponto 4: sera negativa ja que N & positiva e £y negati-
va e, tendera a menos infinito & medida que se aproximar do

ponto 3.

Com base neste comportamento da rigidez EA de uma se-
¢ao transversal, podemos chegar ao que acontece com ela ao lon
go de todo um elemento. Assim, EA podera apresentar alguns ti
pos bem caracteristicos de comportamento, como assinalamos na

Figura 39.
EA

EA

a) b)

1
1
1
|
1
|
1
!
1
1
— ; - . . = X
!
1
!
1
!
)
!
!
1

fig.39 - RIGIDEZ EA AC LONGO DE UM ELEMENTO

O caso a representa a situacao mais normal, nao mere-
cendo assim nenhum comentario. O caso ¢, apesar de represen -
tar uma rigidez negativa para o elemento, acarreta apenas due
a matriz de rigidez do elemento deixa de ser positiva definida.
No entretanto nenhum problema de convergéncia foi constatado a
liado a isto. Como ressalva queremos frisar que o fato da ri-
gidez EA tornar-se negativa e, portanto, a matriz de rigidez
deixar de ser positiva definida, nao significa obrigatoriamen-
te que a estrutura tornou-se instavel, podéndo ser tac somente

uma decorréncia do critério de calculo da rigidez.
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Para o caso b da Figura 39, um problema numérica sur
ge em face da discontinuidade da curva: a integracao de EA
ao longo do elemento para a obtengao de seu valor médio repre

sentativo de todo o elemento.

Em nossos.testes, confirmados pelos resultados de
TELLES!?, verificamos que a influéncia da variagao da rigidez
EA no comportamento da estrutura & significativamente menor
que a das rigidezes a flexao e torgao. Sendo assim, quando
ha inversac do sinal de EA ao longo do elemento, caracterizan
do um diagrama do tipo b, optamos por manter como valor da ri
gidez o obtido na iteragao anterior. Com este artificio evi-
tamos o problema da integracao de uma funcao descontinua sem
provocar qualquer prejuizo na qualidade dos resultados forne-

cidos pelo programa ANALEC.

Comportamento semelhante ao cbservado na rigidez EA
pode ocorrer com as rigidezes a flexao EIY e EI_ para o caso
mais geral de segoes assimétricas de concreto armado. No en
tanto, no caso particular das estruturas estudadas neste tra-
balho tal naoc acontece, uma vez que apenas secoes simetricas

sao consideradas.

III.5.2. A Discretizacao da Estrutura

Nos exemplos testados pelo programa ANALEC, constata
mos que o numero de elementos em que os membros de uma estru-
tura sao discretizados tem influencia significativa na guali-

dade dos resultados obtidos, principalmente & medida que cres
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cem de imporﬁéncia os efeitos de 2a. ordem nos mesmos. Em fa-
ce disto, aconselhamos discretizar tais tipos de membros em
um nimero minimo de 3 elementos. Nao vemos necessidade de uma
discretizagéo mais refinada (superior a 5 elementos) pois a me
lhoria na qualidade dos resultados permanece na faixa de 1%.
Com este procedimento obtém-se melhor qualidade na reprodugao

dos efeitos de segunda ordem e minimiza-se o erro da considera
cac das rigidezes constantes ao longo de cada elemento (ver

item I.5.3, Cap. I).

III.5.3. A Discretizacao da Secao Transversal

Recomendamos que nos casos praticos usuais seja adota
da a discretizagao interna do programa ANALEC (ver itens III.
4.3 e III.4.4), jA que, conforme observam CHEN e SHORAKA'®, o
incremento na precisao dos resultados para malhas mais refina-

das nao chega a ser significativo (menos de 0,5%).
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CAPITULO IV

EXEMPLOS

Apresentamos neste capitulo uma série de exemplos onde
procuramos mostrar as potencialidades do programa ANALEC e tece
mos alguns comentarios comparativos com resultados de outras

pesquisas.

iv.1l. ExemElo 1

Comparamos os resultados fornecidos pelc programa ANA-
LEC com os obtidos em iaboratério para estruturas planas. Con-
frontamos, também com os resultados obtidos por GUNNIN e ou-
tros'® através de um programa de computador na analise das mes-

mas estruturas.

Com este objetivo estudamos dois porticos planos'aprg'
sentados por GUNNIN'!® e ensaiados na Universidade do Texas em
Austin, U.S.A. A Figura 40 mostra as caracteristicas geométri
cas e mecanicas das duas estruturas e respectivos carregamen -

tos.
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P+H P—H P aP xP P
|IBin 32in |€8in
4 ' . 2H I I I L.
84 in |; : 0,01 ™ =015 84 in
—— —
l 84 in n 18in i 32 in l18in
T T
P P
(a) Parfico L3 (b)) Pdrtico F4
— —‘—a
-+ 4
\.x‘
AS
H
"
)
4 e
45y
(c) Secdo transversal tipica
S lEDADE PORTICO L 3 PORTICO F 4
PROPRI 5 COLUNAS VIGAS COLUNAS VIGAS
B (in) 6,059 6,08 | 6,0 6,0
H  (in) 4,046 3,183 4,0 4,0
d’ / H 0,1 792 0,261 8 0,2 0,2
PERCENTAGEM DE
ARMACAO - ®t 0,019 2 0,0800 0,0183 |0,0667
fek {(psi) 3200 ‘3200 3 240 3 240
fyk {ksi) 56, 4 58,5 54,0 5 4,0
E, (10% ksi) 29,3 29,3 2 8,5 28,5
FIG. 40
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Em ambos os porticos as cargas aplicadas sao incremen
tadas até o limite de resistencia dos quadros. No portico L3
o incremento e dado mantendo-se fixa a relagﬁo entre P e H,con
forme indica a Figura 40. Para o pdortico F4 o valor de a (Fi-
gura 40} é mantido constante aoc longo de toda a anialise. Ado-
tamos como valores iniciais do carregamento: para o quadro

L3: P = 4 kips e H = 401b; para o quadro F4: P = 10 kips.

Sem que Gunnin tivesse dado qualgquer referéncia quan-
to ao tipo de discretizagao adotada em seu programa, - optamos

no estudo atraveés do programa ANALEC pela seguinte: para e

portico L3 subdividimos cada um de seus membros em 3 elementos
de igual comprimento; 3ja o portico F4 teve suas colunas divi-

didas em dois elementos iguais e as vigas em trés.

Apresentamos na Figura 41 um grafico . carga x flecha
contendo as curvas-resultado das tré@s . analises experimental,

de Gunnin e de ANALEC.
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fig. 4la-DESLOCAMENTO HORIZONTAL NO TOPO
DAS COLUNAS (in.)

LABDRATORIO

ANALETC

GUNNIN E OUTROS

Q. Q.2 03 04 0.5 06

fig. 4la « DESLOCAMENTO HORIZONTAL DO ME!O
' DA COLUNA {in)
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E interessante ressaltar que, no caso do portico F4,
os resultados de laboratOrio mostraram comportamentos distin -
tos para as colunas. No entanto, tanto Gunnin como o prOgrama.
ANALEC indicaram comportamentos idénticos para ambas. (no ca-
so de ANALEC houve uma pequena diferencga, menor gque 0,1%, que
podemos atribuir aos processos numéricos envolvidos no progra-
ma). Este tipo de diferenca, detetada em laboratdrio e nao ve
rificada na analise computacional, cremos poder justificar a-
través da quase impossibilidade de se executar um modelo expe-
rimental perfeitamente simétrico, aoc passo que tal & - possivel

numa analise tedrica.

0 quadro abaixo mostra um resumo dos valores maximos
de carga e flecha obtidos pelas trés analises aqui citadas. A-
lém disto, tomando por base os valores de laboratdrio indica
as variagoes porcentuais apresentadas pelas analises de Gunnin

e de ANALEC para a carga maxima.

Quadro Autor Universidade do Gunnin e ANALEC
Texas outros
H {kips) 31,7 30,5 31,4
L3 Variacao _ -3,8% -0,9%
(%)
a (in) 2,40%* L. 2,32+ 2,17
P(l+q)
(kips) 52,5 44,9 46,6
F4 Variagao - -14,5% -11,2%
(%) _
a (in) 0,60% . 0,59* 0,62

* Valores obtidos graficamente
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Do quadro acima depreende-se que tanto o método de’
Gunnin quanto o programa ANALEC obtiveram melhores resultados
para o pértico L3 que para o F4. Ressalte-se que ANALEC forng
ceu maior concordancia com a analise experimental que Gunnin.
Observamos também que ANALEC obteve, no caso do portico L3, pa
ra a carga maxima menor flecha, resultando numa estrutura mais

rigida que a observada. O inverso se deu para o portico F4.

Em face de nao haver maiores detalhes quanto aos en-
saios nao nos foi possivel determinar o porgue de uma diferen-
¢a de acuidade de resultados entre os estudos dos porticos L3

e F4 na comparagao tedrico-experimental.

Iv.2. Exemglo 2

A partir do dimensionamento de uma coluna de segao re
tangular por um método aproximado preconizado pelo C.E.B.!7,fa
zemos uma verificagao de sua estabilidade através do programa
ANALEC. Tal verificagao teve por finalidade estabelecer uma
comparacao entre o método do C.E.B. e o deste estudo, averi-

guando a precisaoc do método aproximado.

A coluna estudada & apresentada na Figura 42. A veri
ficagao se fez através da pesquisa de sua capacidade de carga,
para um carregamento composto por uma carga axial de compres -

sao de B8000kN em seu topo e de dois momentos fletores, MOY e

M incrementados a partir de 2500kNm e 1000kNm, respectiva -

oz’

mente, até o limite de ruptura da coluna.



114

Assim sendo, admitindo para M e M, valores de

5000kNm e 2000kNm, respectivamente, dimensionamos a. °~ armadura

longitudinal da peca de acordo com o método aproximado do C. E.

B.!7, obtendo A, = 420cm?.

>

Ag 4
100 cm
M ¥ 8000 kN I /
’ / 1. v|
Moz o S fed= 11745 kN/m”
2o y + 200 fyd= 420000 kN/m?
m
Aco tipo A
) 201 | @ ®|—
y - ——
.' 1l 8P 1
1
I0 I()I

fig 42 - COLUNA SOB FLEXO-COMPRESSAOQ OBLIQUA

Uma vez obtida a armagao, suposta, de acordo com o mé-
todo, concentrada junto aos vértices da seg¢ao transversal da pe
ca, submetemo-la a uma pesquisa de capacidade de carga com o u-
so do programa ANALEC. Para tanto fixamos a discretizagao da
coluna em 5 elementos de igual comprimento e a da segao trans -

versal em 225 elementos (15 faixas paralelas a cada lado).

Com os resultados do computador pudemos tragar o grafi
co da Figura 43 que mostra a relagao entre os momentos Moy e

MOz e os respectivos deslocamentos ao longo do eixo z e do eixo

Y.
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Como vemos o programa ANALEC acusou momentos maximos
Moy = 4850kNm e Moz = 1940kNm, enguanto gue os momentos de di-
mensionamento foram 5000kNm e 2000kNm, respectivamente. Des-
ses resultados podemos depreender que o método aproximado do
C. E. B. conduziu a resultados ligeiraﬁente contra a segurancga.
No entanto, como o coeficiente de seguranga global de uma es-
trutura (incluindo o das cargas e o dos materiais) gira em tor
no de um minimo de 1,6, o erro do método do C.E.B. (3%) nac
chega a comprometer seus resultados. As considéragaes acima
feitas, nac sao, evidentemente gerais, carecendo de uma pesqui

sa mais ampla para que tal possa ser dito.

Com o intuito de obtermos um retrato do comportamento
da coluna ao longo do processo de carga, investigamos o compor
tamento da linha neutra para duas situaqaes: a primeira, com
determinagao da sua posigao a cada segao ao longo da- coluna
para o estado de equilibrio de um dado estagio de carregamen
to; a segunda, sua posicao ao longo do processo de carregamen
to para uma da segido. Desse modo tragamos o. grafico da Figu

ra 44.
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Y
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LINHA NEUTRA PARA O CARREGAMENTO INIGIAL

——ie= LINHA NEUTRA PARA O CARREGAMENTO FiINAL

fig. 44

E interessante observar que o procésso de deformagao
coluna nao se desenvolve dentro de um 4nico plano (inclina-
em relagac aos eixos principais de inércia). Com isto, co-
se depreende da Figura 44, a posigéo de L.N. varia ao longo

coluna para um dado carregamento e, entre dois estagios de

carga quaisquer., Tal fato deve-se a diferenga de carga em ca-

da

eixo e a diferenga de rigidez que a pega apresenta para ca-

da uma das diregdes (y e z) consideradas, entre qualquer segao

ou fase de carga. Desse modo, a deformada da coluna é uma 1li-

nha reversa, que varia de forma a cada passo de carga.
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IvV.3. Exemplo 3

Trataremos neste exemplo de pecas de concreto armado
solicitadas por torgao pura, através da comparagao de resulta
dos de laboratdorio com os do programa ANALEC. Das séries de
pegas ensaiadas por THOMAS L. C..HSU® no laboratdrio da Uni -
versidade do Texas em Austin, E. U. A., escolhemos para apre-
sentar neste trabalho as de nome Bl, 32 e B3 (série B) e Gl
e G, (série G). A Figura 45 e o gquadro que a acompanha indi-

cam as caracteristicas das pegas estudadas.

Na analise através do programa ANALEC procuramos re-
produzir as condigaes adotadas nos ensaios de HSU®, BAssim, o
momento torsor & aplicado numardas extremidades da pega, cuja
rotagao associada & torcao ({(em torno do eixo longitudinal da
pega) €,liberada. Todos os demais deslocamentos generaliza -
dos das extremidades sao considerados impedidos. Nao foram
considerados os efeitos do peso. proprio da barra, em face de
seu pequeno valor comparado com 0s momentos torgores solici -

tantes.

Com ©0 uso de ANALEC pesquisamos a capacidade de car-
ga de cada uma das pecas indicadas na Figura 45, partindo- se

de um momento torsor aplicado inicial de 40, in-kips.
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Com os resultados das analises em computador, tragamos
os graficos T x d@x/dx. Na Figura 46 apresentamos junto a es-
ses graficos os obtidos por Hsu em seus ensaios. Algumas obser
vacoes importantes podem ser tiradas da Figura 46. Em primeiro
lugar notamos a excelente concordancia entre os valores dos mo-
mentos torsores ultimos de ruptura tedricos (ANALEC) e experi -
mentais (Hsu). No entretanto, o momentoc torsor de fissuragao
tedrico mostra-se sempre inferior ao obtido por Hsu. Isto se
deve, conforme o estabelecido na formulagao tedrica de ANALEC
(item I.3, Capitulo I), a supormos que a fissuragao da pega oO-
corra quando a maxima tensao principal de tragao atinge a resis
téncia a tragéo do concreto, enquanto gue na realidade a presen
¢a da armagao provoca um aumento do valor do momento torsor em
que a fissuracao ocorre. Apds ocorrida a fissuragao do concre-
to, o grafico gerado por ANALEC apresenta-se retilinec até a
ruptura, enquanto que o obtido em laboratorio apds um .trecho
praticamente linear torna-se acentuadamente nao-linear até o
torsor Gltimo. Esta diferenga de comportamento deve-se a ter-
mos, de acordo com LAMPERT®, adotado uma rigidez & torgao cons-
tante apds a fissuragao (item II.2.2.2, Capitulo II), ja que
nac nos € possivel estabelecer uma lei de variacao da . rigidez

genérica para gualgquer pega.
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Do exposto acimé,_podemos concluir que o programa ANA
LEC esta apto a fornecer, com precisao satisfatdria, o valor
do torsor Ultimo de ruptura de uma peca de concreto armado
solicitada por torgao pura. No entretanto em termos de rota-
gao relativa d6_/dx, apenas no trecho antes da fissuracao
seus valores concordam com os de laboratdoric. Apds a fissura-
cao, principalmente para solicitacdes proximas da de ruptura a
rotagao d@x/dx estimada por ANALEC & bastante inferior a real,

em virtude da rigidez constante adotada.

IV.4. Exemplo 4

Analisamos neste exemplo a eficiéncia do programa ANA
LEC no tratamento de estruturas de concretoc armado submetidas

a solicitacoes de torgao combinadas com flexao.

. Das pegas ensaiadas por COLLINS e outros® na Universi
dade de New South Wales, Sidney, Australia, escolhemos as de
nome REl1 e RE2 (série +RE)} para efeito de verificagio dos re-
sultados fornecidos por ANALEC. Na Figura 47 fornecemos as ca
racteristicas das pecas e o carregamento a que estao submeti -

das.
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A Figura 47b mostra as restricoes de apoio impostas i
peca em laboratdrioc e repetidas em ANALEC, isto &, apenas as ro

tagées 0, dond1le 0, € 6, do n6 4 s3ao livres.

0 fato do momento fletor solicitante ser-gerado pela a
plicacao de duas cargas concentradas de igual intensidade a ca-
da tergo da pega obrigou a discretizagao da peca em trés elemen
tos com a criagao de dois nés nos pontos de aplicagaoc das for -

¢as, uma vez gue O programa ANALEC sO admite solicitacoes no-
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dais nas estruturas analisadas. O momento torsor solicitante e

aplicado no ndo 4 (Figura 47b).

Obedecendo ao mesmo critério de carregamento das pegas
adotado por Cecllins, arbitramos valores de T e F-(Figura 47b)
tais que ao longo do processo de analise a relagao T/M, onde M
€ o momento fletor maximo, seja mantida constante. Assim & que
a partir das solicitagBes do quadro da Figqura 47, T e F foram
incrementados até serem atingidos seus valores que provocaram a

ruptura da pega.

Collins apresenta em seu trabalho apenas os valores ul
timos das solicitagoes, nao fazendo comentdrios quer sobre a
fissuragao quer sobre os deslocamentos sofridos pelas pegas.Des
se modo, no quadro abaixo, indicamos 0s momentos torsores de
ruptura obtidos por ANALEC e por Collins. Apresentamos, tam—
bém, o erro dos valores tedricos (ANALEC) em relagao aos de la-

boratorio.

Collins desenvolve em seu trabalho uma formulagao ted-
rica para estabelecer expressoces que fornecam os torsores ulti-
mos baseada nas hipdteses de LESSIG®. Os valores - fornecidos
por esta teoria e seu erro em relagao aos resultados experimen-
tais também estao indicados no quadro abaixo, nas duas Ultimas

colunas.
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T
Peca ANALEC EXPERIMENTAL TANALEC COLLINS COLLINS T/M
T M T M / T '
u u u u Texp u exp
RE1 79.2( 6.1 8l.4 6.3 0.97 94.0 0.87 12.9
RE2 77.7)29.8 | 83.4 32.0 0.93 87.8 0:95 2.61
Tu + kips-in; Mu + kips-in

Da observagao do quadro acima vemos que ANALEC fornece
resultados bastante satisfatdrios em relagac aos de laboratdrio.
Note-se que quanto as rotagoes por torcao nada foi " fornecido
por Collins mas, baseados nos resultados obtidos na andlise de
pe%as submetidas a torg¢ao pura cremos que © mesmo tipo de com-
portamento deve ser concluido. Assim, os deslocamentos forneci
dos por ANALEC para os valores ultimos das solicitagbes  devem

ser encarados com reservas por serem bastante conservadores.
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CAPITULO V

CONCLUSOES E SUGESTOES

De acordo com o exposto neste trabalho podemos dividir
as estruturas analisaveis pelo programa ANALEC em dois grupos:

as que nao sao solicitadas por tor¢ao e as que O sao.

Para as do primeiro grupo cremos poder concluir, tendo
em vista os testes. efetuados, que ANALEC esti apto a analisar
estruturas reticuladas planas ou espaciais de concreto armado
due nao apresentem solicitacoes de torgao. Nestes casos o pro-
grama € capaz de fornecer resultados bastante proximos dos veri
ficados nas estruturas reais como demonstram os exemplos 1 e 2
do Capitulo IV. Convém, no entanto, frisar que, como exposto
no item III.5 do Capitulo III, o métode de analise adotado em
ANALEC sofre consideravel influéncia da forma de °- discretizar
tanto os elementos da estrutura como suas respectivas 1segaes
transversais. Assim sendo, especial atengao deve ser dada a es
te item na elaboragao do modelo estrutural a ser submetido a
ANALEC. Isto & importante na medida em que uma ma discretiza -
¢d3o pode provocar prejuizo na gualidade dos resultados ou exi-
gir tempo excessivo de processamento sem melhoria de precisao

que o Jjustifique.
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Em todos os exemplos testados nao fol encontrada ne-
nhuma situagao que restrinja a aplicabilidade do programa ANA-
LEC, dentro dos tipos de estruturas e carregamentos ~rpara os

guais ele foi elaborado.

Com relacao as estruturas do segundo grupo, isto &, as
solicitadas por esforgos de torg¢ao, alguns comentarios deven

ser feitos quanto aos resultados obtidos.

De acordo com os capitulos I e II deste trabalho, as
estruturas submetidas a torgao sao tratadas,.por esta solicita-
gao, sequndo o modelo da treliga espacial. Este modelo admite
o esgotamento da capacidade resistente de uma pega de concreto
armado sob torcao de trés maneiras basicas distintas: por esma
gamento de uma biela comprimida de concreto, por escoamento da
armadura longitudinal ou da transversal (estribos). Contudo, -
para os exemplos testados ao longo da pesquisa pudemos verifi -
car que se o0s limites impostos pelas armaduras da pe¢a apresen-—
taram-se coerentes com os resultados expefimentais, O mesSmo nao
acontecgu no caso de ruptura por esmagamento do concreto. Para
as pegas com baixa densidade de armagao (p: e p; < 1%) submeti
das quer a torgdo pura quer combinada com flexao os limites im-
postos pelo modelo da treli¢a mostraram-se aceitaveis e coeren-
tes com a'prética (erro na faixa de 1,0 a 10,0%). Passando a
analisar elementos em que pelo menos uma das armaduras tinha
densidade maior que 1% (pS ou pe), verificamos que os resulta -

dos comegaram a apresentar distorgaoc em relagao aos de laboratd

* de acordo com convengao do item II.2.2.2.2.
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rio.

Em primeiro lugar o angulo o de inclinagao das bielas
de concreto; assumido como 45" (ver Capitulo I), tornou-se nao
aconselhavel. Em segundo lugar, o momento torscor altimo por es
magamento do concreto comecou a perder precisao, ternando-se

sistematicamente pessimista com o aumento de Pg e/ou Pg*

No que diz respeito ao angulo «, diversos testes com o
programa ANALEC foram feitos para pesquisar quais os = valores
que forneciam a melhor concordancia de resultados com os obti -
dos por HSU® em seus ensaios. Desses testes pudemos extrair o

seqguinte critério para a fixacao do angulo a a ser adotado:

- Quando apenas uma entre p_ € pg & menor que 1%:

35% < o < 45°

Quando ambas sao menores gue 1%:

a = 45°

Quando ambas sao maiores gue 1%:

459 < o < 60°¢

A conclus3o acima vem confirmar a faixa de variagao de
¢ proposta pelo C.E.B.! (0,5 < cotg a < 2) se bem que o mesmo
ndo forneca nenhuma orientagao quanto a forma de escolha do va-
lor mais apropriado. Desse modo, pensamos que o critério aqui
proposto pode servir como ponto de referéncia em analises de pe

cas sob torgao.

Quanto ao momento torsor ultimo por esmagamento do con
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creto (denominado no Capitulc I - Trdl) se o mesmo nac chega a
afetar os resultados das pegas fracamente armadas (pS e P, <18%)
pois a ruptura se da por escoamento das armaduras e para valo-
res de solicitagéo bem baixos, o mesmo nao ocorre em - pegas
mais densamente armadas. Nestes casos Trdl mostrou-se uma li-
mitagao excessivamente conservadora, conduzindo a uma subesti-
magao da capacidade de carga do elemento, as vezes exagerada.

Em diversos testes dentre os efetuados por ANALEC o erro, para
menos, chegou aos 40%, isto €, o momento torsor Ultimo forneci
do pelo programa foi tao somente 60% do encontrado em laboraté
rio. Além disto a ruptura da pega acusada por ANALEC foi sis-
tematicamente por esmagaﬁento do concreto enquanto que na ana-
lise experimental guase sempre nac o era. Mesmo nos casos em
que tanto laboratorio como- ANALEC acusaram ruina pelo concreto
este ultimo, apresentou um erro no valor do momento torsor 4l-

timo de pelo menos 20%.

Tendo em vista as constatagSes acima feitas, para que
fosse possivel reproduzir através de ANALEC os ensaios de HSU
utilizados no exemplo 3 e nos outros testes efetuados, o angu
lo o foi alterado dentro do critério acima exposto e a limita-
¢ac por esmagamento do concreto foi eliminada nos casos em que
a ruina da pega se dava por escoamento das armaduras. Com is-
to nos foi possivel obter resultados que concordassem com os

fornecidos pelos ensaios.

Ao longo dos exemplos estudados verificamos, também ,
gue se utilizassemos para a tensao admissivel no concreto, na

expressao (I.1l7), o valor 0,8fccd € nao O’Sfccd' como feito,ob
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teriamos melhor concordancia com os ensaios. Podemos concluir
assim que as tensoes secundarias que surgem gue surgem no con-
creto e que o modelo da treliga nao fornece diretamente, assumi
riram, para os testes efetuados, valores bem inferiores aos es-
timados para a fixagao do limite de 0.5f .4 Para a tensao do
concreto. N3o podemos, no entanto, generalizar a conclusao aci
ma afirmando que o limite sugerido pelo C.E.B. seja pessimista
para todo ¢ tipo de pega. Constatamos tao somente que no caso
dos ensaios analisados tal fato ocorreu. Desse modo optamos
por conservar no programa ANALEC a limitagao da capacidade re-
sistente de uma peca de concreto armado por esmagamento de uma
biela de concreto tal qual apresentada no Capitulo I. Assim,se
bem que fornecendo resultados conservadores para determinados
casos, garantimos gue ANALEC estara sempre a favor da seguranga
principalmente se levarmos em conta a incerteza sobre o valor

das tensoes secundarias no concreto.

Ressaltamos, ainda, que no caso de estruturas solicita
das por uma combinagao de torgao com esforgos no espago (fora
dos eixos principais de inércia de uma qualquer segao transver
sal) os resultados de ANALEC carecem de comprovagac experimen -
tal devido & total auséncia de ensaios neste- campo. " Cumpre
fazer notar que a formulagao teorica adotada para estes casocs

mostra-se consistente com a desenvolvida para os casos de soli-

citagoes no plano, conforme apresentado no Capitulo I.

De um modo geral cremos que uma pesqguisa mals aprofun-
dada e abrangente deva ser feita no sentido de generalizar as

conclusdes acima formuladas guanto ao problema da torgao.
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Em face das limitagodes impostas ao campo de aplicagao
de ANALEC, principalmente devido a ainda restrita generalidade
dos resultados das pesquisés no campo da torgao, encaramos es-—
te trabalho como uma primeira tentativa de tratamento de estru
turas reticuladas espaciais de concreto armado considerando a
nao-linearidade geométrica da estrutura e fisica dos materiais.
Muito ha, ainda, para ser feito no sentido de ampliar o campo
de utilizacao do programa ANALEC. Nesse sentido apresentamos

algumas sugestoes para o aprimoramento deste trabalho:

a) Estudo do comportamento da estrutura sob cargas de longa du
ragao:

0 programa ANALEC restringe-se apenas a analise de es
truturas sob carregamentos de curta duragao. Pode-se, portan-
to, estudar tais estruturas em face do comportamento reoldgico

do concreto sob cargas de longa duragao.

b) Andlise da tor¢ao combinada ou nao com outros esforgos:

No campo da torgac @ onde nos parece haver a maior
lacuna nas pesquisas até agora desenvolvidas. Mesmo os mode-
los de maior aceitacao entre os estudiosos do assunto mostram-
se ainda bastante restritivos. Dentro deste tema, diversas a-

reas de pesquisa apresentam-se para estudo:

b.1l) Aperfeicoamento do processo de analise  adotado
em ANALEC no sentido de apurar sua precisao e capacidade de re
produgao do comportamento real da pega. 1Isto, em face, princi
palmente, da incapacidade da formulacao adotada em ANALEC de

fornecer as deformagoes devidas i torgao, de obter o valor do
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momento torsor de fissuragao da peca e de fazer variar a rigi-
dez a torgao apds a fissuragdo, conforme ja demonstraram os en

saios.

b.2) Generalizagao do modelo adotado a fim de esten -

dé-lo a formas de segao transversal mais gerais.

Note-se gue no caso de secgdes assimétricas, caso o
carregamento nao coincida com o centro de cisalhamento das mes
mas, um efeito de torgao no elemento surgiri e deverd ser con-

siderado na analise da estabilidade do mesmo.

b.3) Desenvolvimento de uma pesquisa tedrico-experi -
mental para investigacao de pecgas submetidas a torgao combina-
das com flexac e esforgo normal no espago. Esta € a area de
estudo mais carente em face da tendéncia natural de todos os
pesquisadores e projetistas de buscarem analisar '~ estruturas
contidas e solicitadas em um plano. Em nossa pesquisa nao nos
foi possivel encontrar uma Unica referencia bibliogrifica a

respeito de tal assunto.

b.4) Estudo de interacgao torgao-flexac quanto &t aos

seus efeitos nas respectivas rigidezes.
Conforme comentamos no Capitulo II, para segoes assi-
métricas haverd uma interagao entre as rigidezes a torgcao e &

flexao que deve ser considerada.

¢) Dimensionamento de estruturas:
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0 programa ANALEC poderia ser adaptado para efetuar o
dimensionamento de armaduras dos elementos da estrutura por um

processo de tentativas.

Necessario seria fixar "a priori” as dimensces da se-
¢ao transversal de cada elemento e a distribuicao a ser adota-

da na armadura.

Atencao devera ser dada guanto ao fator tempo de pro-

cessamento numa adaptagao desse tipo.

' d) Elementos de eixo curvo e inércia varidvel:
Métodos numéricos de resolugao de tais tipos de ele -

mentos poderiam ser implementados.

e) Concreto Protendido:

De acordo com sugestao apresentada por TELLES'? em
seu trabalho, cremos gue o programa ANALEC poderia também ser
estendido para a analise de estruturas de concreto protendido,
mediante a consideragao dos diagramas tensao deformagao dos a-

cos C.P. e do pre-alongamento fornecido como dado ao programa.

Note-se que os efeitos do esforgo normal de protensao
nao 'constituem um campo conservativo de carregamento como os

carregamentos externcs.

f) Aperfeicoamento do algoritmo wutilizado em ANALEC:
Testes no sentido de verificar a melhoria de eficién-
cia do programa ANALEC poderiam ser feitas com a utilizagao

do método de Newton-Raphscon modificado ou outros semelhantes.
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APENDICE A

MANUAL DE ENTRADA DE DADOS DO PROGRAMA ANALEC

A.l. Dados Gerais da Estrutura

- um cartao com: n?® de elementos, n9 de nos, n? de
restricdes de apoio, n® de nos com
restrigoes, n? de elementos com libe
ragoes de vinculos, n® de apoios e-
lasticos, Indice de tipo de estrutu-
ra. (ITIPES)

- formato: 7110

- convengao: ITIPES=0 - estrutura espacial

ITIPES=1 - estrutura plana

A.2, Titulos Gerais da Estrutura

- 3 cartoes com: titulos a critério do usuario

-~ formato: coluna l6a 72 inclusive

A.3. Coordenadas dos NOs

- n? de cartdes igual ao n? de nos com: n? de nds, co-
ordenada X, coordenada Y,
coordenada Z.

- formato: IS5, 3Fl10.0
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A.4. Caracteristicas dos Materiais da Estrutura

- um cartao com: fyk' coeficiente de minoraqéo do ago,
ITIP, modulo de elasticidade do ago,

f coeficiente de minoragao do con

cck’

creto, f , modulo de elasticidade
ctk

do concreto.

- formato: 2F10.0, I10, 5F10.0
- convengao: ITIP=0 - ago tipo A
ITIP=1 - ago tipo B
- Obs.: quando na estrutura nao houver solicitacoes de

torcao, omitir as 2 Gltimas variaveis.

A.5. Incidéncias e propriedades dos elementos

- n? de conjunto de cartoes igual ao n? de elementos
da estrutura, cada conjunto com:
A.5.1. Incidéncia do Elemento e Tipo de Segao Transver
sal

- um cartao com: n? do elemento, n? do ndo inicial, n¢
do né final, indice do tipo de secao
(ITS)

- formato: 4I5

- convencgao: ITS=1 ~ secao retangular maciga

ITS=2 - segao retangular vazada

A,5.2. Caracteristicas da Se¢aoc Transversal

De acordo com © valor de ITS:

A.5.2.1. Segao Retangular Macicga:

- 19 cartao com: lado B da segao, lado H da segao, re-

cobrimento das barras de age do longo
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do lado H(RB), recobrimento aoc longo
de B(RH), n? de faixas da divigao da
segao ao longo de B(DB), n? de faixas
ao longo de H(DH)

- 29 cartao com: n® de barras de ago ao longo do lado
B da segao (BB), n? de camadas de bar
ras ao longo do lado H da segao (BH),
valor da area de cada barra, densida-
de de estribos por unidade de compri-
mento (DEST), angulo de inclinagao da
biela de concreto com o eixo longitu-
dinal da pega (ALFA)

- formato: 19 cartao: 4F10.0, 2I5

29 cartao: 2I5, 3F10.0

- convengéo:

4
RH—+— o & e e X
. [N
H CHY » 7 ¢ . BH
. [ =
[ ] »
| R&t 2 e @ - L
[ ———
0B —F—*—
4 . l RB t#
T B T

DEST = Ae _ drea da secao transversal de uma perna de estribo
_ espacamento entre estribos

s
- Obs.: quando no elemento nao houver solicitagoes de
torgao, omitir o valor de DEST. |
0 angulo ALFA deve ser.fornecido em radianos quando di
ferente de 45° e apenas para os elementos solicitados por tor -
gao.

0 19 cartao podera ser omitido quando se desejar usar
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a discretizagao interna do programa.

A.5.2.2. Secao Retangular Vazada:

- 19 cartao com:

- 29 cartao com:

‘lado B da se¢ao, lado H da segao, di-
mensao interna BI, dimensao interna
HI, recobrimento das barras de agd ao
longo do lado H(RBE), recobrimento ao
longo de B (RHE), recobrimento ao lon
go de HI{RBI), recobrimento ao longo
de BI(RHI), n? de faixas de  divisao
ac longo de B(DBE), n? de faixas de
divisao da parede de B(DHE), n® de
faixas da parede de H(DBI), n? de fai
xas ao longo de HI(DHI).

n? de barras de ago ao longo do lado
B da segao (BBE), n? de camadas de
barras ao longo do lado H(BHE), n® de
barras ao longo de BI(BBI}, n? de bar
ras ao longo de HI(BHI), valor da a-
rea de cada barra, densidade de estri
bos por unidade de comprimento (DEST)
angulo de inclinagao das bielas de
concreto com O eixo longitudinal da

peca (ALFA)

- formato: 19 cartao: 8F5.0, 4I5

29 cartao: 4I5, 3F10.0

- convengao:
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]
DA DB RBE Co . RBE
o | en =
EI * 4 & 9 e RHE .
DH .
L * 8 * -t— [ ]
J e o] RHI Joe
| & o] BHI|* *
H | DHE » Z BHE . % .
re e ! rBIY
@ e
[ . /PBE\' .e
an{ MEARR
LY . [ .__%_
. h ‘ RH
5 E

»

DEST = —& (ver item A.5.2.1)
s

Obs.: ver observacoes do item A.5.2.1.

A.6. Liberacoes de vinculos dos elementos

- n? de cartoes igual ao n? de elementos com libera-
¢oes, com: n? de elemento, indice de liberacao de
vinculo para cada uma das ligagdes possiveis
(LIB(J))

- formato: 13I5

- convencao: LIB(J)=1 - vinculo liberado

LIB(J)=0 - vinculo nao liberado
- obs.: quando nao existirem liberacoes este item deve

ser omitido.

A.7. Restricoes Rigidas de Apoio

- n? de cartoes igual ac n?® de nds com restrigoes com:
n? de nd, indice de restricao de apoio para cada uma

das direcoes possiveis (RL(J))
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- formato: I5,6T10
- convengao: RL(J)=1 - restricao existente
RL(J)=0 - restricao nao existente

J=1,6

A.8. Restricoes Elasticas de Apoio

- n? de cartdes igual ao n? de nds com restrigdes,com:
n? de né, valor da rigidez elastica a cada um dos
seis deslocamentos possiveis do nd

- formato: I5,6F10.0

A.9. Analise de Carregamento

- um cartao com: n® de analises a serem feitas, tole -
rancia na convergéncia

- formato: 110, F10.0

A.10. Titulo da Analise

- um cartao com: titulo a critério do usuirio

- formato: colunas 16 a 72 inclusive.

A.l1l. Dados gerais do carregamento

- um cartao com: n? de nos carregados, coeficiente de
majoracao das cargas, n? de nds com
cargas variaveis, erro admissivel no

valor da carga maxima, indice de for
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ma de impressac dos resultados (IMP),

valor do incremento no valor de A
({DLAMB)
- formato: 3(I10, F10.0) .

- conveng¢ao: IMP=0 - impressao apenas dos resultados
finais de cada etapa
IMP=1 - impressao dos resultados de cada
iteracao dentro de cada etapa de
calculo.
- Obs.: no caso de analise de um carregamento constan-
te, as 4 Ultimas variaveis devem ser omitidas, excegao feita a
IMP, segundo o critério acima. Caso DLAMB nao seja . fornecido

sera suposto, por ANALEC, igual a 0,25.

A.l12. Carregamento nodal

- n? de cartoes igual ao numero de nds carregados,com:
n? de nd, forga X, forca Y, forga 2, momento X, mo-
mento Y, momento 7.

- formato: I5, 6Fl0.0

- Obs.: o sistema de referéncia deveri ser o global da

estrutura.

A.13: Definicao das Cargas Variaveis

“

- n? de cartoes igual ao n® de nds com cargas varia-
veis, com: n? de nd, indice da carga variavel
(INV(J))

- formato: 715



i41

- convengao: INV(J)=1l - carga variavel
INV(J)=0 - carga constante

J=1,6

A.1l4. Cartao FLAG

Como o programa ANALEC nao restringe o numero de estru
turas possiveis de serem analisadas, basta, uma vez terminados
os dados de uma, iniciar a definigao de outra estrutura. Desse
modo, para indicar que nao ha outra estrutura a analisar deve -

mos colocar apds a massa de dados um cartao em branco.
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APENDICE B

LISTAGEM DO PROGRAMA ANALEC
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SUBROUTINE COORD(I)
CovessCALCULA AS COORDENADAS DOS NOS E 0S COSSENOS DIRETORES DOS
MEMBROS

REAL L

COMMON /BLOCO 3/ X(60),Y(60),2(60),L{60)

COMMON /BLOCO 4/ JJ(60),JK(606),CX(60),CY(60),02Z(60),R(60,9)

JJII1=3I(1)

JKI=JK(I)

XCL=X(JKI)=X(JJ1)

YCL=Y (JKI)=Y(JJI)

ZEL=Z(JIKII=Z(JJT)

LCI)=SQRT (XCLAXCL4YCL*YCL+ZCL*2CL)

CXCI=XCL/LC])

CY(I)=YCL/LCI)

CZ(1)=2CL/LCTY

RETURN

END
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SUBROUTINE PROSR(B,H,RB,RH,DR,DH,BB,BH,T)
ConeazCALCULA AS PROPRIFEDADES DA SECAD PRANSVERSAL DO ELEMENTO I
INTEGER DB,DH,BB,BH,TOC
COMMON /BLOCOY/ ZZC(60 300), YYC(&Q;3GO);ZZA(60:20Q);
*YYA(CHD,200),0(0(6),TDC(60)
CoMMON /8LoCo2/ DAA(GO)nDAC(bO:B}aZCG(bQ);YCG(éO)p
=*NB(60) ,MDAC
COMMON /BLOCOG/ WY (60) WZ(60),AREA(EE)
D2C=8/DE '
DYC=H/DH
PO 1 IE=31,DH
DO ¢ JE=1,DB
KedF+(IE~1)*DB
ZIC(I,KY=S(JE=Y /2,)xD2C~B/2.
1 YYC(I,K)I={IE~t,/2,)*DYC=H/2,
WY(I)=H*B*B/60
WZ(I)=B2H#*H/6,
AREA(I)=B=%H
TOC(1)=DB=DH
DACCI,1)=AREA(I)/TDC(I)
ZCG(I)=8B/2,
. YEG(I)=H/2,
CeseesCOORDENADAS DAS BARRAS
NB(I)=22x(BB+RH=2)
PZA=(B=2,.xRR)/(BB=1)
DYA=(H=2,4RH}/(BH=1)
711 DO 2 IE=1,BH T T
IF(IE=133,3,4
4 IF{IE=BH}Y5,3,3
S Kz=BB+2%]E=3
ZZA(1,K)=RB=B/2,
ZZA(I,K+1)==27A(1,K)
YYA(L,K)=Z(1E=1 ) 2DYA+RH=H/2,
YYA{I,K+1)=YYA(],K)
GO 10 2
3 D0 & JE=1,B8
IF(IE=137.7.8
7 K=JE
GO TQ 9
K=JE+BB+2%(IF=2)
ZZACI,K)=(JE=1)xDZA+RB=B/2,
YYACLI,K)=(IE=1)xDYA+RH=H/2,
CONTINUE
CONTINUE:
RETURN
END

£O o

Moo
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SUBROUTINE SEVAZ(ByM,BI,HI,RBE,RHE,RBI,RHI,DBE,DHE,DBI  DHI,
*RBE,BHE,BRI,8HI, 1)
INTEGER DBI,DBE,DHI,DHE,B881,8HE,BBE,BHL,TDC
COMMON /BLOCOY/ ZZC(60,300),YYC(60,300),2ZA(60,200),
2YYA(&60,200),8(6),T0C(60)
COMMON /BLOCGOZ2/ DAAL60},DAC(s0, 2] ZCG{HO), YCG(b0),
#NB(60),MDAC
COMMON /BLOCO&/ KY(60),AZ{60),AREA(HD)
CeewewCALCULA AS PROPRIFEDADES GEQMETRICAS DA SECAQ VAZADA
Caess»DADNS DOS ELEMENTOS DE CONCRETO
DZC=B/DBE
DH=2 ,xDHE
DYC=(H=HI)/DH
DACLI1)=D7CADYC
MDAC=DBE =DH
b 1 IE=1,0H
Do 1 JE=1,DBRE
K=JE+(]E=1)*DRE
ZZC(I,K)=(JE=1,/72,)%DIC=B/2.,
YYC(Y K)S(IE=1,/2,)%DYC=H/2,
IF(K . GTMDAC/2,) YYCLI,KI2YYC (I, K)+H]
1 CONTINUE
DB=2,%DB1
DZC={B=B1)/DB
DYC=HI/DHT
___BAC(I,2)=DZCxDYC
EH=S{H=HI)/2,
00 2 IE=i1,DHI
0o 2 JE=L, DR
KeMRAC+JE+ (IE=1]208
ZIC{1,K)=(JE=1,/2,)*DZC=B/2,
YYC{I,KIz=(1FE=Y _ /2,)2DY({=H/2,+EH
IFCJE.GT,DBIY ZZC(I,K)=ZZC(I,K)+BI
2 CONTINUE
ZCG(1)=B/2,
YCG(I)=H/2,
TDC(I)=2x(DBExDHE+DBI*®DHI)
WY{I)S{HA(B*ax3)eHI*(BIx%x3))/(12.,*ZCG(1))
WZ(I)=(Bx(Hax3)m BIx(HI#23))/(12,*YCG(I))
AREA(CI)=BaH=~BT*H]
CovesoDADNS DOS ELEMENTOS DE ACQ
DZA=(8=2 ,+*RBE)/(BBE~-1)
DYAz(Hm=2 ,*RHE) /{BHE~1)
DO 3 IE=1i,BHE
IF(IELLE.1) GO TO 4
IF(IE.GE.BHE) GO TO 4
KeBBE+2*IE=3
ZZIAC(I,K)I=RBE=B/2,
ZZA(TI oK+ )==ZZAC],K)
YYA(I,K)=(JE=1)2DYA+RHE=H/2,
YYACL,K+1)=YYA(CI,K)
GO TO 3
4 DO 5 JE=i,BBE
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K=NBE+JE+BBI+2* (IE=2)
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IFCIE=1) &,6,7

K=JE

GO 1O 8

K= JE+BBE+2%x(JE=2)

ZZA(I K =({JE= IJ*DZA+PBE-B/2.
YYAC(I,K)}=(IE~1)2DYA+RHE=H/2,
CONTINUE

CONTINUE

NBEz2* (BBEF+BHE=2)
MB(1)}=NBE+Zx(BBI+8HI=2)
IF(BBI EG,0) GO TQ ©
DZA=(BI+2,.*RBI)/(BBI~1)
OYA=(HI+2.%RHI)/(BHI=1)

Do 10 IE=1,RHI

IF(IELILEL.1) GO TO 11
IF(IE,GE.BHI) GO TGO 11t
KeNBE+BBI+2+]E~3
ZZA(1,K)==RB1=B1/2,
ZZACLIsK+1)z=22AC1,X)
YYA(I,K)=(IE=1)*DYA-RHI~H]I/2,
YYACIK+1)=YYA(T,K)

GO 7O t0

Do 12 JE=1,88]1

IF(IE~1) 13,13,14

KzNBE+JE

GO TO 5 e
ZZACLI,K)=(JE~1)*DZA-RBI~BI/2,
YYA(I,K)=(1E=1)2DYA~RHImHI/2
CONTINUE

CONTINUE

RETURN

END -
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SUBRQUTINE RITOR (I.B,H,RBE,RHE,BI,HI1,ITS,ECO,EAC,FYD,DEST)

CreaxxCALCULA OS PARAMETROS DA RIGIDEZ A TORCAD DDS ELEMENTOS

REAL IT

COMMON /BLOCO2/ DAACGO),DAC(H0,2),2CG(60),YCG(60),
*NB(60),MDAC )

COMMON /BLOCOG/ WY(6Q),WZ2{60),AREA(HD)

COMMON /BLOCQ7/ GITI60,2),AM(60),TRD(LQ),CTY{(60),CTZ{60),

*CAY(60),C0Z(6M),GIP(&0),TL(60)

COMMON /BLOCOB/ FCTK,GS,FCCD,ALFA
B8zB=2,*REE

H5zHw»2 , *RHE

UM=s2 *(B5+HS)
AM(IY=B3*HS
IF(ECO,ERQ,0,) ECO=EAC/T,
IF(BS,.LT.HS) GO TO 1
HM=HS /6,

GO TO0 2

HM=BS /6,

GO 10 (3,4), ITS
EB=(B=RI}/2,
EHz(H=HTI} /2,
IF(EH,GT,EBY GO TO 5
IF{HM,GT,EH) HM=EH

GO TO 6

S IF(HM GT,EBY HM=ES

' 6 COY(I)=(BrHAH~BI®HI*HI) /(B *WY(I)2B*EB)

T T U LRVI IS (HAB 2B =HTABI 2B /{8 AWZ (T Y RHRER)Y T T T T T T
CTY(I)=1,/(2 ,*EB+x{H=-EH)}x{B=ER))
CTZ(IX=1 /(2 ., *EHR(H=EH)In(BmER))

IT=(2. *EB2EHA(((B=EB)A(H=EH) ) #%2)) /(BXEB+H*EH=EB*EB=EHXEH)
GO 10 7
3 COY(I)=3,/(2.%AREA(I))
CRZ(IY=CaY(I)
CTY(I)=(3,%xH+1 ,BaB)/(BxBaHAH)
CTZ(I)=(3,*B41 ,AxH)/(B+BaHxH)
IF(B~H) 8,8,9
8 A=H
€=8
60 TO 10
2 A=B
C=H
10 JIT=AACKCxCr(1,/3, % 212041 ,=»(Cxxa)/{12%(Axxg)))/A)}
7 GIT{I,1 )= 3*ECO*]T
IF{FCTK,.,LE.0,) GO TO 11
DAL=UM/(NB(I)*DAA(]I))
GIT(I,2)=(EAC*AM(TI+AMUINYI /0 (UM {1, /7DEST+DAL)) /4,401, S*EACR
*IMY/(ECORHM))
TLII)YS ,SaFCCORAM{TIHMASIN(Z , #ALFA)
TRDCII=TL(TL)
TK=2 . *DEST#AM(I)IAFYD/TAN{ALFA)
IF(TK.LT,TRO(I)) TRD(I)=TK
TK=2,*NB(I)#DAA(T)*AMLIYAFYD/(UMRTAN(ALFAY)
IF(TELLT,TRR(I)) TRE(I)=TK

LAY I
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11 RETURN
END
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SUBRQUTINE FISSEC (I, ,NU,MYU,MZU,TU,BYU,82U,RIGTOR)
CeaxxxVERIFICA SE A SECAG ESTA FISSURADA E FORNECE A RIGIDEZ A
Cr2xaxxTORCAQ

REAL N,MY,MZ, NU,MYY,MZU,KTOR

COMMON /BLOCC2/ DAAC(GO),DAC(AD,2),2CC(00),YCG(60),

*NB(60) ,MDAC _

COoMMON /BLOCOGY/ WY(H0),WZ(60),AREA(60Q)

COMMON /BLOCQ7/ GIT(60,2),AM(60), TRD(69),CTY(ER),CTZ(60),
*CPY(60),00Z(60),GIP(60),TL(60)

COMMON /BLOCOA/ FCTK,GS,FCCD,ALFA

DIMENSION STGMAC(4),TAU(H)

N=NU/GS

MY=MYU/GS

MZ=MZU/GS

T=TU/GS

RY=0YU/GS

G2=QZU/G3

SIGT=N/AREA(I)=ABS(MY) /WY (I)=ABS(MZ)/WI(1)

IF(SIGT) 1,2,2

1 IF(ABS(SIGT).GE,FCTK) GO T0 3

2 DO 7 IPONTO=1,4

S SIGMACIPONTO)=N/AREA(IY+((=13*=xIPONTO)=MZ/KHZ(I)
TAUCIPONTO)=GZACRZCI)=( (=1} %+ TPONTQ)Y2T*CTZ2 (1)
GO 10 7

6 SIGMA(IPONTO)=N/AREA(I
TTAUCIPONTOY =RY2COY(T) -

7 CONTINUE

SIGMAI=O,

Do 8 IPT=1,4

SIGI=SIGMA(CIPT)/2.=3QRT(SIGMACIPTI®*SIGMA(IPT) /4 +TAUCIPT)»

*TAUCIPT))
IF(SIGILLT,SIGMAT) SIGMAI=SIGI
8 CONTINUE

IF(ABS(SIGMAL) . GE,FCTK)Y GO T0 3

RIGTOR=GIT(I,1)

GO TD 9

3 RIGTOR=GIT(I,2)
G RETURN
END

J,(_ 1y **IPONTO) *MY/WY(T)
((=13*2xTPONTOI*xT2CTY (1)
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SUBROUTINE VALINICI,FCD,EYL,EY2,EYD,ITIP,EAC,FYD,FY10)
CoueewCALCULA OS VALORES INICIAIS DAS RIGEZAS

REAL NC,MYC,MZC,NQ,MYD,MZO,L

INTEGER TOC

COMMON /BLOCQY/ ZZC(00,300),YYC(60,300),ZZA(60,200),
*YYA(60,200),8(6),T0C(60)

CoOMMON /BLQOCO2/ DAACGO),DALC(60,2),.,2C6(B0),YCG(HD),
*NB(@O);MDAC

COMMON /BLOCO 3/ X(&60),Y(60),2(60),L(68)

COMMON /BLOCO 57/ AMD{(60,121, Fﬁ(bO] Elv(ad), EIZ(bOJ P(&0)
IT=t

EG=) EmiD

cvZ=o0,

cvy=o,

CALL FORCOC(FCD,EG,CVZ,CVY  MZC, MYC,NC,IT,RUT,I)

CALL FORACOQC(EY! EYR EYD,EG,CVZ,CVY,FLD,ITIPLEAL,FYD,FY1D,
AMZ0, MYQ  NO,MZE , MYCD ,NCL,RUT,IT,T)

EA(T)=NO/EG

CVZ=EG/YCHL{T)

CALL FORCOC(FCDIEG,CVZ,CVY  MZC,MYC,NC,IT,RUT,I)

CALL FORACC(EY1,EYZ,EYD,EG,CVZ,CVY,FCD,ITIP,EAC,FYD,FY10,
*MZ0O,MYD,NO,MZC, MYC,NC,RUT,IT, 1)

EIZ(T)=MZO/CVZ

cvZzo,

CVYSEG/ZCG(])

CALL. FORCOC(FCR,EG, CVZ'CVY:MZC MYC,NC,IT,RUT, 1)

T T T T T TCALL T FORACODTEYILEYZ.EYD,EG, FVZ.CVY:?CUfTTTP EAC,FYD,FYIO,

*MZG'MYGJNG’MZCpMYCrNCrRUT'IT:I)

EIY(1)=MYO/CVY

£Gzl,E-8

cvy=g,

CALL FORCOC(FCD,EG,CVZ,CVY,MZC,MYC,NC,IT,RUT,T)

CALL FORACOCEY1,EY2,EYD,EG,CVZ,CVY,FCD, ITIP,EAC,FYD,FY1O,
*MZO;MYG;X(I}JMZCbMYCch;RU?rITJIJ

£EG=0,

CVI=t E=B/(2,*YCG(1)) '

CALL FORCOC(FCD,EG,CVZ,CVY,MZC,MYC,NC,IT,RUT,I)

Call FORACO(EYY,EY2,EYD,EG,CVZ,CVY, FCDeITIP,EAC,FYD,FY1O,
RZ(T) e MYD,NO,MZC , MYC,NCL,RUT,TITLI)

CVZ20.

CVY=1 ,E=8/(2,*ZCG(I1})

CALL FORCOC(FCD,EG,CVZ,CVY,MZC,MYC,NC,1T,RUT,I)

CALL FORACOCEY),EY2,EYD,EG,CVZ,CVY,FCO,ITIP,EAC,FYD,FYLO,
*MZO’Y(I)INO!MZC’MYC'NC'RUT'IT!I)

RETURN

END
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SUBROUTINE FORCOCC(FCOD,EG,CVYZ,CVY , MIC, MYC,,NC,IT,RUT,I)
CoeenerCALCULA 0F% ESFORCOS GERADQOS NGO CONCRETO FPELA DEF, DA SECAD
REAL MZC,MY(C,NC
INTEGER TDC
COMMON /BLOCOY/ ZZ2C(60,300),YYC(60,300),22A(60,200),
*YYA(60,200),8(6),TDC(6&0)
COMMON /BLnCo2/ DAAC(GD),DAC(60,2),ZCG(640), YCG(&O}.
=NB(6D) ,MDAC
RUT=0,
MZC=0,
MYC=0,
NC=0,
ECMAX=(EG+ZCGCI)=ABS(CVY)+YCG(I)xABS(CVZ))x1000,
ECMINZ(EG=ZCG(I)*ABS{CVY)=YCG(I)Y*ARS(CVZI) 1000,
IF (FCMAX=3 B)10,186,11
11 RUT=L,
WRITE(2,18)
18 FORMAT(//,10X,5x2xxR0TURA POR ESMAGAMENTC DO CGNCPETG***é /)
GO TO 12
10 IF(FCMIN)IS.IB,!&
14 ECOMPRECMAX-{ECMAX=2,)%x3 5/1,5
IF(ECMIN,GT.ECOMP) GO TO 11
13 IF(IT=1)1,1.2
¢ DN 3 KK=1,6
3 Q(KK)=0,
1 NTDCSTDC(I)
DD 4 K=1,NTDC
EC=(EG+ZZC(I,K)*CVY+YYC(I,K)xCVZ)*1000,
IF(EC)4,5,5
S IF(EC=2,)6,7,7
6 SIGC=FCDx(1,=(1,~EC/2,)*2x2)
GC=FCD+{(2.=EC)*50D,
GO TO 8
7 SIGC=FCD
GC=a,
8 IF(MDACY 15,315,186
15 SIGAC=SIGC*DAC(I,1)
GAC=GC*DAC(I, 1)
GO 1O 17
16 IF(K,LE.MDAC) GO TO 1S
SIGAC=3IGL»DAC(I,2)
GAC=GC=DAC(I,2)
17 MZIC=MZC+YYC(I,K)«SIGAC
MYC=MYC+ZZC(T,K)%SIGAC
NC=NC+SIGAC
IF(IT=1)4,4.,9
% G{1)=QC1)+(ZZC(1,K)*xZ2C(I,K))Y*GAC
QE2)=0(2)+Z2ZC(I.,K)*YYC(I,K)*GAC
Q(3)=0(3)+2ZC(1,K)XGAC
S(4)=0¢4)+(YYC(I,K)*YYC(I,K))%GAC
G(S)=A(5)+YYC(I,K)*GAC
Gle)=0(e)+GAC
4 CONTINUE
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12 RETURN
END



TS T SIGAZFYD*SIGR{T,ESY T

153

SUBROUTINE FORACO(EY1,EY2,EYD,EG,CVZ,CYY,FCD,ITIP,EAC,FYD,
*FY10,MZR,MYR,NR,MZC s MYC ,NC,RUT,IT,I)
REAL MIR,MYR,NR,MZC,MYC,NC,MZA,MYA,NA
COMMON /BLOCOY/ ZZC(60,300),YYC(60,300),2ZA(60,200),
*YYA(60,200),0086),TDE(H0)
COMMON /BLOCDR/ DaACHD),DAC LN, 2),2CG(60),YCG(60),
*NB{60),MDAC
MZA=0,
MYA=0,
NAZQ,
ES%AX (EG+ZZA(TI, 1) =ABS{CVY)+YYA(I, IJ*AES(CVZ})*SGGD.
IF(ESMAX410,319,19,20
1% RUT=YL,
WRITE(2.22)
22 FORMAT(//,10%,8+«2xROTURA POR ALONGAMENTO EXCESSIVO DO ACO ©
*, 5TRACIONADO %23, /)
GD TH 21
20 NNB=NB(I)
DO 1 K=1,NKB
ESS(EG+ZZA(] ,KIXCVY+YYA(T,K}xCVWZ) =100,
AESTABS(ES)
IF(ITIPYZ2:2,3
2 IF(AES=EYD)4,5,S
4 SIGA=EAC=ES/1000,
GAREAC/1090,
GO TO &
GA=O,
60 TO 6
I JFCAES=-EY1)7,7,8
7 SIGAZEAC*ES/14000,
GA=EAC/1000,
GO TQ &
B IF(AES«EY2)9,9,10
9 GAz ,2*FYD/(EYZ=EY])
SIGA=(GA*{AES-EY!1)+, T*FYPJ*SZGN(I.pES]
GO T0 &
16 IF(AES=EYD}Y11,11,12
11 GA = 1*FYD/(EYD=EY2)
SIGA=(GA*x (AES~-EY2)+,9*FYD) #51GN(1,,ES)
GO 10 &
12 GAS(FY10=FYD)/(10,.-EYD)
SIGA=(GAX(AES~EYD)+FYD)2SIGN(1,,ES)
6 IF(ES)14,13,13%
13 IF(AES=2,)16,15,15
15 SIGC=FCD
GC=0,
GO 10 17
16 SIGCRFCD*(f,=(1,=RES/2,)%xp2)
GC=FCD*(2.'AESJ*SOG.
G ¥0 17
14 SIGC=0,
GC=0,
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SIGACS{SIGA~SIGCI*DAA(])
MZA=MZALYYALI ,K)Y&SIGAC
MYA=MYA+ZZA(I,K)ASIGACL
NAzZNA+SIGAC
GAC={GA*1000,~GL)A0DAA(])
IF{IT=1)1,1,18

QC1)=Q(1)+(ZZA(T ,K)}+ZZA(I,K))=GAC
GI2)=W(2)+7ZACI, K} *YYA(I,K)2GAC
B(3)=0(3)+7ZA(1,K)%GAC
QCA4)=GLa)+(YYA(T KIxYYA(I, K)2GAC)
RES)=0{B)+YYA(I,K)*GAC
G{a)=0(6)+GAC

CONTINUE

MZRSMZC+MZA

MYR=MYC+MYA

NR=aNC+NA

RETURN

END
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SUBROUTINE RIGMB(I,GIP,SM NM_ LIS, IVIN)
CExxaxCALCULA A MATRIZ DE RIGIDEZ DO ELEMENTO NO SISTEMA LQCAL
REAL L, KY,KZ,KLY,KLZ
COMMON /BLOCD 37/ X(b60),Y(60),2(60),L{610)
COMMON /BLOCO S/ AMD(60,12),FEA(60),ELIY(60),E1Z2(60),P(60)
DIMENSION SM{12,12),L18(00,12),GIP(A0),5MA(12,12)
SERNH(X)=(EXP(X)=EXP(=X)}/2,
COSH(Y)={EXP(Y)+EXP(=Y})/2,.
0Ot J=1,12
RO K:i;lE
i SMcJ'K)=0l
ConeerFUNCOES DE ESTABILIDADE
KY=P(I)*{L{I)»%2)/EIY(])
KZaPLIdx(L(I)+22)/ETZ(1)
KLY=SORT(ABS(KY))
KLZ=SGRT(ABS(KZ))
IF(KLY=0,1)2,3,3
4 TF(KLY)S,2,S
5 IF(KLZ)6&,2,6
6 IF(P(T))?7,2.,8
CeenesFUNCOES APROXIMADAS
2 SYi=1,.,=-Ky/10,
S721=1.=KZ/10,
5Yg2=1,=KY/64,
_SZ2=1.=KZre0,
SY3i=1,.,=-KY/30,
823%=1,~KZ/30,
SYU=i,.+KY/60,
SZa=1 ,+KZ/60,
GO 70 9
Covee-FUNCOES PARA TRACAD
7 FIVS2.=2,%COSH(KLY ) +KLY®SENH(KLY)
FIZ22,»2*COSH(KLZY+KLZASENH(KLZ)
SY1={KLY%x#3)*xSENH(KLY)/(12,.*F1Y)
S21=(KLZ*x*3)4SENH(KLZ)/(12,%F12)
SYZ={KLY®*2) & (COSH(KLY)=1,}/(6 . %F1Y)
S72=(KLZ222 )2 (COSH(KLZ)Y=L )/ (6,2F12)
SYISKLYR{KLYACOSH(KLY)=SENH(KLY))/ (4, xF1IY)
S7A3=KLZ*{(KLZ*COSH(KLZ)Y~SENH(KLZ)) /(4 ,%2F12)
SYUnKLY*X(SENH(KLY)=KLY)/{2.*FI1Y)
SZU=KLZX(SEMH(KLZ)=KLZ)/7(2,%xF12)
GO TO 9
CueweFUNCOES PARA COMPRESSAD
B FIYS2,=2.,*CO3(KLY)=KLY*SIN{(KLY)
FI1Z222.=2#COS(KLZ)~KLZASIN(KLZ)
SY1=(KLY*xZ)*SIN(KLY)I/Z(12.%F1Y)
SZ1=(KLZ*=3)=SIN(KLZ)/(12.*F12Z)
SY2=(KLY®#2) % (1, =COS(KLY))/(h, %FIY)
3Z2z=(KLZxx2)x (1 ,=COSIKLZ})Y/ (g xF12Z)
SY3=(KLY*(SIN(KLY)=KLYAXCOS(KLY))) /(4 ,*xF1Y)
S23=(KLZ*x(SIN(RKLZY=K| ZxCOS(KLZ)))/{4,+F12)
SYLG=KLYX(KLY=SIN(KLY))/(2.%FTY)
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SZ4= KLZ*(KLZPSIN(KLZ))/(E *F1Z)
CeweesMATRIZ DE RIGIDEZ
9 IFCIVIN) 19,19,20
20 SM(1,1)=ABSCEA(I))/L(I)
GO TO 2t
19 SM{1,1)=EACTI)/ZL(T1)
21 SM{2,2)512,*E12(1)*x8721/7(L(1)ax3)
SM{3,3)=12, *FEIY(I)eSYL/(L(TI)nx3)
CSMOA,A)=GIPCIN /LT
SM(S,S)=4 xEIY(I)x3Y3/L (1)
SM(6,6)=U, *xETZ(1)2523/L(1)
oo 10 J=7.12
10 SM{J,J)=8M(J=b6,J0=6)
SMLS,3)e=6, 2R 1Y (1) 28Y2/(L (1) xx2)
SM(6,2)0.*ETZ(1)x522/(L{(1)*x2}
SM(7JI)=-SH(1IIJ
SM(B8,2)==5M(2,2)
SM(8,6)==54(6,2)
5M(9,3)=-SM(3,3)
SM{9,58)=~-3M(5,3)
SM(10,4)==3M(4,4)
SM(11,3)=8M(5,3)
SM{11,0)=2,. »EIY(I)2SYA/L(T)
SM(11,9)==5M(5,13)
SM({12,2)=8M(6,2)
SM(ia 6)= ? *ETIZ(11x8Z4/7L(1)

-DO 11 K i, 12
00 11 J=1,K
11 SM{J,K)=3M(K,J)
IF{NME)12,12,13
13 LB=0
15 LEBSLB+1
IF(LB=13)14,12,12
i4 IFCLIB(I,LB))15,15,16
16 DO 17 J=1,12
PO {7 K=i,12
17 SMA(J ,K)=SM(J,K)=SM(J,LB)«SM(LE, K}/SM(LB LB)
DO 18 J=i.12
O 18 Kz=1.,12
18 SM(J,K)=SMA(J,K)
GO 1O 15
12 RETURN
END
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SUBROUTINE ROTMB{1)
CrxxaxxCALCULA A MATRIZ DE ROQTACAQ DO ELEMENTO DE BARRA
COMMON /BLOCOD 47/ JJ(60),JK(60),CX(60),CY(60),CZ(60),R{60,9)
DO K=l;9
1 R(I,K}¥=0,
IF(CX(I).EQa0, ., AND,CZ2C1),EQ.0.) GO TO 4
CouawesMATRIZ PARA ELEMENTO INCLINADO
CC=SARTICX (I} «CX{I)+CZ(T)*CZ (1))
R(I,1)=CX(1)
R{I,2}=CY(I)
R(I,33=C2(I)
RCI,4)==CX(I)*CY(I)/CC
R(I,3)=CC
R(I,6)==CY(I}=CZ(I)/CC
R(I,7)==CZ(I1}/CC
R(I,2)=CX(1)/CC
GG T0 S
CoaeesMATRIZ PARA ELEMENTO VERTICAL
4 R(I,2)=CY(1}
R(I,4)==CY(I}
R(I,9)=1,
5 RETURN
END
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SUBROUTINE TGAUSS(A,LB,KK)
DIMENSION A(360,184)
DO 300 N=1,KK

I=N

Do 290 L=2,L8

I=1+}

IFCACN,L)) 240,290,240
CZA(H,L)ZA(N, 1)

J=0

po 278 K:LJLB

JsJ+1

IFLA(N,K)) 260,270,260
ALLI,J)=A(T,J)"CnA(N,K)
CONTINUE

A{N,L)=C

CONTINUE

CONTINUE

RETURN

END



280
290
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350

360

370
440
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SUBRDUTINE SGAUSS(A,D,LB,KK)
DIMENSION AC360,180),0(360)
DO 300 N=1,KK :

I=zn

DO 290 L=2,L3

I=]4+1

IF(A(N,L)) 280,290,280
DUII=D(I)=AL{N,L)xD{N)

CONTINUE
DIN)=D(N)/ZA(N, 1)
NzKK

NaN=1

IF(N) S00,508,360
L=N

DO 400 K=2,LB

L=l +1

DINIRD(N)=A(N,KI2AD(L)
CONTINUE

GO TO 35¢

RETURN

END
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SUBROUTINE CRAMER(G,DD) :
CraexxaCALCULA OS5 INCREMENTQS OFE DEFORMACAO PARA EQUILIBRIO DA
CraxxxSECAQ TRANSVERSAL DO ELEMENTD
DIMENSION QC63,DD(3) ‘
DETG=Q{1)}2QCd)xQ(H)+2,*x0{2)x3(4)xQ(3)=H(3)aB(3)*xQ{4)~G(2)*
*P(2)1xQ(6)}=0(5)Y*0{(5)+3(1)
DET1= DD(1)*(Q(Q]*Q(6)-Q(S)*Q(S))+DD(2)*(Q(SJ*@(S)“O(ZJ*Q(&J
*#)+0D(IIx(Q(2}+G(5)=Q(3)=Q(4))
DET2= DD(I)*(@(5}*Q(3)-ﬂ(2)*9(6))+DD(2)*(Q(1J*G(é)-Q(BJ*Q(3)
x)+DD{3)2(R(2)*xQ{3)=Q(5)x1(1))
DET3I=0D{1)x(QA(2)xF(S)=Q(4)*0(3)1+DD(2I* (R (2} xB(3)=Q (1) *Q(5)
*)+DD(3)2(Q(1)2Q(4)=R(2)23(2))
DO(1)=DETY/DETA
DD{2)=DET2/DETA
DO(3)=DETI/DETR
RETURN
END
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SUBROUTINE ESFOR (I,MY MZ,XX,KL,KY,KZ,KLY,KL2)
Crxnsxl ALCULA OS5 ESFORCOS AQ LONGO DO ELEMENTOD

REAL MY MZ KL KY, KZ KLY, KLZ KXY KXZ,L

COMMON /BLOCG3/ X(60),Y(60),72(60),L(60)

COMMON /BLOCOSY AMD(60,12),EA(60),EIY(ED),E1Z{(602),P(60)

SENH(A)=(EXP(AY=EXP(»A))/2,

COSH(B)=(EXP(BY+EXP(=B)) /2,

IF(KL=,1)5,6,6
& IF(P(I))7,5,8
S MIS{AMD(I,12)+AMD(1,6))xXX/L(1)=AMD(],5)

MYZCAMD(I,13)4AMDCT,S))AXX/L(I)=AMD(I,S)

GO 10 ¢9
7 KXY=SORY(ABS(KY))=XX

KXZ=SRRT(ABS(KZ)) XX

MZZ(AMD(I,12)+AMDL(T, b)*COSH(KLZ))aSEMH(KxZ)/SFNH(KLzJ-

*AMD(I,6)Y*COSH(KXZ)Y

MYSAMD{T,S)*COSH(KXYI=C(AMDLI, 11)4AMDC(I,S)*COSH(KLY)I) %

*#SENH{KXY)/SENH(KLY)

G0 TO0 9
A KXY=SGRT(ABS(KY))*XX

KXZ=SORT(ABS(KZ))aXX

MIS(AMD(I,12)+AMD(1,6)xC0S(KLZ))IASIN(KXZ)/SINI(KLZY=AMD(T, )

*xCOS(KXZ)

MYZAMD (I, S)*COSCKXY)={AMD (I, 11)4AMD(I D) XCOS(KLY) I =3INCKXY)

®/SINCKLY)
9 RETURN S

___________ PRD- - n oo L
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SUBROUTINE SONERA (I ,N,MY,MZ,RUT,FCD,EY1,EY2,EYD,ITIP,EAC,
AFYD,FYL0,EGG,CVYO,CVZ0, NS, MYS,MZ8)
INTEGER TODC
RE AL MZ;MY,N,MZR;MYR,NR'MZC;MYC;NCpMZS!MYS'NS;MZGJMYOONGJL
COMMON /B8LOCOYY, ZZ2C(60,300),YYC(60,300),Z2ZA(60,200),
- #YYA(60,200),8(6),TRC(60)
COMMON /ZBLOCO2/ DAA(GD), QAC[EO 2Y,2CGC00),YCG(60),
*NB(60),MDAC
COMMON /BLOCG3/ X(60),Y(60),Z(60),L(60)
COMMON /BLOCOS/ AMD(60,12),EA(60),EIY(50)},E1Z2(60)},P (60}
DIMENSION NO(60),MYO(60),MZ0(60),0D(3) .
EQUIVALENCE (X,NOJ,(Y,MYD),(Z.,MZO)
I8=30
Ceens DEFORMACOES DE PARTIDA
EGO=N/EA(])
CVYO=MY/EIY(I1)
CVZO=MZ/ELZ(Y)
INERA=(Q
25 INERA=INERA#+]
IF(INERALLT,16) GO TO 16
WRITE(2,26) 15,17
26 FORMAT{/,15X,0NA0 FOI OBTIDA CONVERGENCIA NOS ESFORCOS Dﬁbr
*35 SECADG,12,3 DO ELEMENTCOB,I13)
CaLt EXIT
16 CALL FORCOC(FCD,EGO,CVZO,CVYN,MZIC,MYC,NC,IQ,RUT, D)
IF(RUT=1,) 10,15,15 S
106 CTALL FDRACD(EYI EYz2,EYD,E60,CVZ0,CVY0,FCD,ITIP,EAC,FYD,
*EY10,MIR,MYR NR,MZC , HYC,NC,RUT,IG, 1)
IF(RUT=»1,) 11,15,15%
11 BD(1)=MY=MYR
DD(2)=MZ=MZR
DD{3)=N«NR
NS=N
MYSmMY
MZ3=MZ
IF(ABS(MY) LE MYD(I)) MYS=MYQD(]D)
IF(ABS(MZY, LE.MZ0(I)) MZS=MZ0(1)
IF(ABS(N)LLELNOCI)) NS=NO(I)
IF(ABS(DD(!)J’ABS(.QOQGl*MYS])12;12'13
12 IF(ABS(DD(R2))=ARS(,000012M75))14,14,13
14 IF(ABS(DD(3))=ABS(,00001xN5))15,15%,13
13 CALL CRAMER(Q,0D)
CVYDO=CVYD+DD(1)
CVZORCVZO+DD(2)
EGO=EGU+DD(3)
GO TO 25
15 RETURN
END
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SUBROUTINE NEWRA(I, RUT,ICGN.TUL FCDLIT+EYL1,EYZ2,EYD,EAC,ITIF
*,FYD,FY10)} _
REAL KY,KZ KLY, KLZ, KL KXY, KXZ,L,MZ, MY, N, MZR,MYR,NR,MZC,MYC,
*NC,MZS,MYS, NS, MZO,MYD, KO

INTEGER TOC

COMMON /BLOCDYY/ ZIC(60,300),yYC(60,300),22A(60,208),
*YYA(60,200),8(6),T0C(60)

COMMON /BLOCO2/ DAA(G0),DAC(A0,2).,2CG(60),YCG(00),
*NB({60),MDAC

CoMMon /7BLOCO 37 X(60),Y(60),2(60),1.(60)

COMMON /BLOCO 57 AMD(60,12) EA(RD),,EIY(60),EIZ2(60),P(60)
COMMON -/BLOCO 6/ WY(60),WZ(60),AREA(6D)

COMMON /BLOCO7/ GIT(60,2),AM(60),TRD(60),CTY(60),CTZ(60),
*CEY(60),CRZC60),GIP(60),TLI6N)

COMMON /BLOCOA/ FCTK,GS,FLCCD,ALFA

DIMENSION EIPY(S),EIPZ(S),EAP{S),RIT(S)

DIMENSION NO{60),MYO(H0),MZ20(606),DD(3)

EQUIVALENCE (X,ND), (Y,MYQ),(Z,MZQ)
SENHCA)=(EXP(A)=EXP(=R))/2,

COSH(B)=(EXP(B)+EXP(=B)) /2.

FUNMECC s Do ErF GaHIB( T *C+32, xD+12 ,2E+32 ., *F+7,2G) /90,

I5Ea=0

N=AMDEI,1)

XX=0,

Ky=pr{I)/EIY(]1}

Ki= P(I)/EIZ(I}

KLZ= SﬁRT(ABS(KZ)J*L(I]
px=L(1)/4,
IF(EIZCI)=EIY(I))1,4,2
1 KL=KLY
GO0 TO 3
2 Ki=KL?
300 4 18=1,5
CCALL ESFORC(I MY, MZ XX, KLsKY,KZ,KLY,XKLZ)
9 CALL SONERA{I N,MY,MZ,RUT,FCD,EY1,EY2,EYD,ITIP, EAC.FYD'
*FY10,EGD,CVYQ,CVZID,NS,MYS,MZ3)
IF(ABS(MY), GT,.MYO(I)}Y GO TO 21
MYS=ETY(I)
cvyYoz1,
21 IF(ABS(MZ}.GT,MZ0(1I)) GO TO 22
MZS=EIZ(I)]
cvZo=1,
22 IF(ABS(N) ,GT.NODCI)) GO TO g0
NS=NO(I)
G0 70 31
20 IF(ABS(EGQ).GT,1.E=10)Y GO TOQ 23
NS=FA(]}
31 EGO=%,
23 EIPY(I3)Y=MYS/CVYD
EIPZ(IS)=MI5/CVIOD
EAP{IS)=NS/EGD
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IF(EAP(IS)Y,LF,0,) ISEA=ISEA+y
IF(FCTK,LE,0,) GO TQ 4
IF(ABS(AMD(I,4)),LE.TRD(I)) 6O TO 32
32 CALL FISSEC(I,N,MY, MZ,AMDCI, 4),AMD(I,2),AMD(I,3),RIT(IS))
4 XX=XX+DX |
IF(FCTK.LE,0,) GO TOD 33
GIPP=FUNME (RIT(1),RIT(2),RIT(3),RIT(4},RIT(S),DX}

33 EPY=FUNME(ETIPY(1),EIPY(2),EIPY(3),EIPY(4)},EIPY(5),DX]
EPZ=FUNME(EIPZ(1),EIPZ(2),EIPZ(3),EIRPZ(4),EIPZ(5),DX)
IF{ISEA,EQ,0) GO TO 27
IF{ISEA,EQ,5) GO TO 27
ERPASEA(T)

GO TO 29

27 EPASFUNMECEAP(1),EAP(2),EAP(3),EAP(4),ELP(S),DX)

29 IF(FLTK,LE,0,) GO TD 28
IF(ABS(GIP(I)=GIPP)~ABS(GIPPTOL)) 28,28,24

28 IF(ABS(EIY(I)=ERPY)=ABS(EPY*TQL)}Y17,17,24

17 IF(ARS(EIZ(I)~-EPZ)=ABS(EPZ*TOL)}18,18,24

18 IF(ABS(EA(I)=FEPA)=ABS(EPA*TOL))19,19,24

24 EIY(I)=EPY
EIZ(I)SEPZ
EACI)=EPA
JIF(FCTK.LELG,) GO TO 10D
GIP(I)=GIPP
GO TO 100

19 ICONSICON=}

END
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SUBROUTINE TQRULT (I,RUTOR,FCD,EY1,EYZ2,EYD,ITIP,EAC,FYD,

*FY10)

REAL NpM KY, K2, KLY KLZ KL ML, MYL,MZL, L
COMMON /BLOCO1/ Z2C(60,300),YYC(60,300),22A(60,200),

*YYA(H2,200),0(6),TDC(6C)

COMMON /BLOCO2/ DAA(60),DACC(A0,2),2CG(60),YCG(60),

*NB(60) ,MDAC

COMMON /BLOCO 3/ X(60),Y(60),Z(60),L(40)

COMMON /BLOCOS/ AMD(60,12),EA(60),EIY(60),EIZ(60),P(60)
COMMON /BLOCOG/ wWY(60),WZ(60),AREA(LD)

COMMON /BLOCOT/ GIT(60+2) ¢ AM(60),TRD(60),CTY(60).,CTZ(6012,

*CRY(60),CAZ(60),GIP(60),TL(60)

COMMON /BLOCOR, FCTK,GS,FCCD,ALFA

RUTOR=0,

IF(ABS(aMDCL, 4))Y,GT.TRDC(IY) 60 TD S
V=SORT(AMD(I,2)=AMD(T,2)+AMD(I,3)2AMD(I,3))
IF(V,EQ.0,) GO TO 4

VLS, 32FCCOXAREA(T)

LTIV=ABSC(AMD(T L4)3/TL(T)Y+V/VL

IF(LTV,GT,1,) GO TO S

DO 9 TAM=R”,H

IF(AMDCI, 1AMy NE,O,) GO TO 190

IF(AMD(I, IAM+&Y HE,0,) GO TO 10

GO TQ 7 :

N=AMD(I,1)

Xx=0,
KY=P(I)/EIYCIY
KZI=P(IJ/EIZ(1)
KLY=SART(ABS{KYY)={. (1)
KLZSSORT(ABS({KZ))»L (1)
ODX=L(I) /74,
IF(EIZ(I)}=EIY(I}) 1,1,2

KL =KLY

GO TO 3

KL=KLZ

0O 6 IS=1.5

CALL ESFOR(I, MY MZ, XX KL, KY,KZ, KLY, KLZ)
M=JART (MY xMY +MZaMZ)

IF(M,EQ.0,.) GO TO 6
MLECTRD(II*TRDOCI)IAM)/Z(TRO(II*TRD{I)~AMD (I, 4)4AMD(],4))
MZL =ML RMZ /M

MYL ML MY /M '

CALL. SONERA(I,N,MYL,MZL,RUT,FCD,EY1,EY2,EYD, ITIP,EAC,FYD,

xFY10,EG0,CVY0,CVZO, NS, MYS,M25)

IF(RUT,EQ,1.) GO TO 5

XX=XX¥DX

GO Yo 7

RUTOR=]1, :

WRITE(2,8) 1,18

FORMAT(/,15%,8**ROTURA POR TORCAQ DO ELEMENTOG,13,/,15%,08%8

*, ONA REGIAC DA SECADG,I3,0x%3)

RETURN
END
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166 :

1=CARTOES ,UNIT=READER

2=IMPRESS,UNIT=PRINTER

d1=XAVEZ2,UNIT=DISKPACK, AREAS0,RECORD=144
22=XAVE3,UNITRDISKPACK, AREA=K0,RECORD=12

REAL L ,MZC,MYC,NC,MZR,MYR,NR,M20,MYO,NO, [ AMB

INTEGER DB,DH,88,8H,DBE,DBI,DHE,DHI,BBE,88],8BHE, BHI,

*RL(180),7T0C

COMMON /BLOCOY/ Z7C(60,300),YYCL60,300),724(60,200),

2YYA(H0,200),006),TDC(60)

COMMON /BLOCOZ2/ DAA(60),DAC(60,2), ZCG(bO) YCG(e0),

*NB(60) ,MDAC

COMMON /BLOCO 3/ X(60),Y(60),Z¢(60),L(60)

COMMON sBLOCO 4/ JJ(bOJ JKtbo) CX(60).CY(60),C2{(A0),R(60,9)
COMMON /BLOCO 5/ AMD(60,12),EAC60),EIY(60),E1Z(60),P(60)
COMMON /BLOCOA/ HY(60),WZ(60),ARFA(HD)

COMMON /BLOCGT7/ GIT(60,2),AM(60),TRD(60),CTY(60),CTZ(60),

*COY(60),CRZ(60),61P(60),TL(60)

COMMON /BLOCOB/ FCTK,GS,FCCD,ALFA
DIMENSION LIB{&0,12),AR(360),INV(360),5M(12,12),5MD(12,12),

*3MR(12,12),5(360,180),JA(12),D(360),AC(360),RIG(360}

DIMENSION EAA(60),EITY(60),E11Z2(60),G1IP(60),PP(60)
EQUIVALENCE (CX,EAA),(CY,EITY),(CZ,EITZ)

TLEITURA DOS DADOS GERAIS DA ESTRUTURA

READC1,1) M,NJ,NR,NRJ,NML,NAL,ITIPES
FORMAT(7I10)
IF(M3}2000,2008,2 o
WRITE(2,3) I
FORMAT(LHL,////,10X, BUNIVERSIDADE FEDERAL. DO RIO DFE JANEIS,
*GROB,//,10%,BCOPPE - PROGRAMA DE ENGENMARIA CIVILB,//.10X,
*B3TESE DE MESTRADOC DE PAULD CHAVES DE REZENDE MARTINS = &,
*319798,//,10%X,53PROGRAMA PARA A ANALISE NAO«LINEAR DE PORS,
*3TICOS F£SPACIAIS DE CONCRETD ARMADQS)

DO 4 1T=1,3

READ(1,5)

FORMAT(S
x 3)

WRITEC(2,6)

FORMAT(/)

WRITE(2,9)

ND=&%ENJ

NzND=NR _

WRITEC2,7IM, NI, NR, NRJT, NML , N
FORMAY(///7416X,8M8,9X,8NJ3,9X,0NR3,BX,BNRJIB,9X, GNMLG,

XX, OGNS, /70 12X, 3(15,6X),15,7%X,15,5%,15)

Do 8 I=1,NJ

READ(1,9)J,X(1),Y(J),2(J)

FORMAT(I5,3F10,0)

HRITE(2,10)

FORMAT(////+15X,5N08,10X,8X8,13X,8Y8,13X,8258)

DO 33 Js=i.NJ

WRITEC(Z,11)J,X{0),Y{J),Z2(])

FORMAT(/,12X%,15,3¢6X,FB8,3))

HCARACTERISTICAS DOS MATERIAIS
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READ(1,28)FYK,GA,ITIP,EAC,FCCK,GC,FCTK,ELCQ
28 FORMAT(2F10,0,110,5F10,0) )
WRITE(2,502) FCCK,FCTK,GC,ECQ.,FYK,GA,ITIP,EAC . '
502 FORMAT(//,1SX.3CARACTERISTICAS DOS MATERTIAISE,//,15X,38C0NCE
*, ORETRQ:0,8 FCCK=0,F8,2,4X,0FCTK=3,FB8,.2,4X,86C=08,F6,2,4X,
AOEC=8,F12,29 /715X, 3AC085,7X,0FYK=0,F2.2,6X,3GA=0,F6,.2,6X,
*QTIPOB,I3,6X,BEA=G,F12,2)
FCCOD=FCCK/GC
FCO=,B52FCCD
FYD=FYK/GA
IF(ITIP)29,29,30
29 EYD=FYDx1000 , /EAC
GO TO 31
30 EYD=2,+FYDx1006,/EALC
EY1=.7*FYDx1000,/EAC
EY2=,263+,92FYD*x1000,/EAC
FY10=1,15%FYD
4% ESPRFY10/FYDe,7
EST=FYIN/FEAC+,R23+4ESP x2S
IF(ABS(.01=F8T) ,LE.1.E~5)} GO TO 31
DFY=1,/EAC+(4,115*ESPx24) /FYD
FY10=FY104(,01=EST)Y/DFY
GO TO 43
Cease o INCIDENCIAS £ PROPRIEDADES DOS ELEMENTOS
31 DO 12 IM=1,M
READCL 13T, JI(T),JK(Y),ITS o S
TTTTTTARTEORMAY(RISY T o mmrm
IF{IK(I)=JI(I))14,14,15

14 WRITE(2,16)T,JJ(1),JK{I)

16 FORMAT(///415X,0ERRO NA INCIDENCIA DO ELEMENTOS,1X,I13,2X,
*BNO INICIAL = &3,1X,13,2%X,83ND FINAL = B,1X,13,/,15%,8A NUS,
*GMERACAD DOS NDS DEVE SER INYERTIDA PARA O CORRETO PROCEGS,
*GSSAMENTOS) ‘

_ GO TQ 2000
CewseenGEOMETRIA DOS ELEMENTOS
15 CALL COORD(I)
WRITE(Z2,500)T,JJ(T),JK(TY,LCI),CXCI),CYC(1},C2(12
00 FORMAT(//,15S%,8MEMBRO N,G,13,/,15X%,0JJ=8,13,5X,08JK=8,13,5X,
*BL2B8,FT7.3,5X,08CX=8,F7,3,5%,8CY=8,F7,3,5%X,08CZ2=8,F7.3)
Couss oNUMERACAD DAS DIRECOES DOS DESLOCAMENTOS
DO 300 ID=1,6
IVz2e=1ID
_ JA(ID)=6x 3 J(I)=1V
300 JACID+#6)=62IK(I)=1IV
WRITEL228IM) JA
CeasesMATRIZ DE ROTACAD
CALL ROTMB (I)
C.o--?PRUPRIEDﬁDES DA SECAG TRANSVERSAL
GO TO (18,19}, ITS
" 18 READ(1,20)8,H4,RBE,RHE,DR,DH
20 FORMAT(4F10,0,215)
IF(DB,NE,O) GO TO 17
IF{ITIPES.,EG,1) GO TO 34
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oB=t0
DH=10
GO 70 17
34 OB=2
DH=1(
17 READ(1,32) BB,BH,DAA(I),DEST,ALFA
32 FORMAT(215,3F10,.0)
IF(ALFALER, O, ) ALFA=3 14159274,
WRITE(EJSDﬁl eprRBE;RHE,BB'BHpQAA(I)'DEST;ALFA
506 FORMAT(15X,BSECA0 RETANGULAR CHEIAG,/,15X,8DIMENSOESD,S5X,
*OB=B,FB8,3,4X,0H=0,F8,3,4X%,0RB=0,F8,3,4X,3RH=3,F8,3,/,15X%,
*GARMACAOD, 7X,5B8=0,13,8%,0BH=50,13,8X,8DAA=3,F10.6,1X,
*xBOEST=6,F8,5,4X,3ALFA=8,FR,5)
CalLl PROSR(B,H,RBRE,RHE,DB,DH,BE,BH,1)
&0 10 36
19 READ(Y1,21)B,H,BI,HI,RAE, RHE RBI,RHI,DBE,DHE,DBI,DHI
2] FORMAT(BFS.0,41%)
IF(DB,.NE.O) GO TO 35
IF(ITIPES.ER,Y1) GO TQ 44
DBE=10
DHE=2.
pBiI=2
DHI=tD
GO TO 35
44 DBE=2
DME=2 _ e
S pBIsy T
DHI=Z10
35 READ(Y,39) BRE,BHE,BRI,BHI,DAA{I),DEST,ALFA
39 FORMAT(4IS,3F10,0)
IF(ALFAEQ,0,) ALFA=3,141592/4,
WRITE{2,505) B,H,BI,HI,RHBE,R4F ,RBI,RH4I,BBE,BHE,BHBTI,RHI,
*DAACI),DEST,ALFA
505 FORMAT(15X,3S3ECAQ RETANGULAR VAZADAB,/,15X,8DIMENSCGESS,S5X,
*OB=0,FB8,.3,4X,0H=8,F8,3,4X,0B1=0,F8,3,4X,8HI=0,F8,3,4X,/,29X%
*, 6RBE=6’F6.3;‘“XJ69H£=6'F6'.3; ll)(p5QBI=5:F7.30“XaSRHI=5rF7.3J/
*, 15X, GARMACAQS,7X,0BBE=5,13,7X,8BHE=8,13,7X,5BB1=8,13,7X,
*3BHI=8,13,7X,8DAA58,F10,6,1X,0DEST=06,F8,5,4X,8ALFA=3,FR.5)
CALL SEVAZ(B,H,BI,HI,RBE,RHE, RBI1,RHI,DBE,DHE,DEI,DH],BBE,
»BHE,B8],8HI,1)
36 CALL RITOR(I,B,H,RBE,RHE,BI,HI,ITS,ECO,EAC,FYD,DEST)
IFLFCTK . NE . N,) WRITE(2,590) TL(I)
S90 FORMAT(15X,8TORS0OR ULTIMD (COMPRESSAQ ND CONCRETQ) =8,F9.2)
12 CONTINUE
Ceaesal. IBERACOES NOS MEMBROS
DO 22 LM=1,M
DO 22 LN=1,12
22 LIB({(LM,LN)=O
IF{NML)37,37,38
38 DO 2% L M=1,NML
READ(1,24)1,(LIB(I,LB), LB 1.12)
24 FORMAT(1315)
23 COMTINUE
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Coees SRESTRICOES DE APRIO
37 DO 25 I=1,ND
D(1)=0,
25 RL(I)=0
DO 26 J=1,NRJ
26- READ(1,27)K,RL(H62K=8) ,RL(6*K=l) Rl (6%K=~3) ,RL (6%K=2),
*RL (62K=1) ,RL{6*K)
27 FORMAT(IS,6I1N)
CIF(NALLLELO) GO TOD 40
DO 41 IAL=1,NAL
READ(1,42) J,(RIG(6*JmatKK)  KK=1,6)
42 FORMAT(IS,6F10,0)
WRITE(2,588) J,(RIG(JL)Y,JL=1,6)
588 FORMAT(10X,3AP0I0 ELASTICO No NO 3,13,8, NAS DIRECCES &,
x6F10,0)
41 CONTINUE
ConsssANALISE DE CARREGAMENTOS
40 READ(31,100) NLS,TOL
100 FORMAT(I10,F10,0)
PO 101 IL=1,NLS
WRITE(2,115)1IL
115 FORMAT(//7,15%,5ANALISE NUMERQS,15,///)
READ(1,5)
HRITE(2,5) .
READ(1,102) NLJ.G6S,NNCV,ERRO, IMP,DLAMB
102 FG“M'}_T(}SE}?_EIQ_@J? ___________________________________________________
104 wRITE(a.1n%)&QRo
105 FORMAT(///,15%X,BPESQUISA DA CAPACIDADE DE CARGA DA ESTRUS,
*3TURAB,//,15X,B3ERRD ADMITIDO NO VALOR D& CARGA MAXIMA = &,
*F10,5)
IF(DLAMB,EQ,0,) DLAMB=,25
103 DO 106 I=t,ND
AR(I)=0,
AC(I)=0,
106 INV(I)=0
LAMB=1,
Cevessb,LEITURA DAS CARGAS NODAIS
WRITE(2,107)
107 FORMAT(///,15X,BCARREGAMENTO DOS NOS&,//,15%,3N05,10X,8FX5,
x13X,8FY8,13%,0F28, 13X, 3MX8,13X,8MY5,13X,08M28,/)
DO 108 IC=1,NLJ
READ(1,109)J,AC(6%J=8) ,AC(6xJnl),AC(62J=3),AC(6x]=2),
kAC(axI=1),AC 6r])
109 FORMAT(IS,6F10,0)
108 WRITE(2,110)J,8C(6%J=5),AC(6a]=4),AC(H%J=3),AC(62]=2),
*AC(6%dm1),AC(H%])
110 FORMAT(12X,15,6F15,2)
IF (NNCV) 618,618,112
112 DO 113 IC=1,NNCV
113 READ(1,114)J, INV{6xJ=S5), INV(6nJ=d4), INV(62T=3),INV(6*]=2),
*INV(6r=1), INV(E&x])
114 FORMAT(7IS)
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IULCc=0
618 IVIN=D
IF(NNCV,ERQ.2) GO TO 643
WRITE(2,5B5) {AMB
58S FORMAT(//,15X,BVALOR ATUAL DO FATOR DE CARGA =0.,F13,10)
643 LB=0
CevaesD GRANDE DO ITERATIVO
Do 200 IT=1,2%
1CON=M -
eeeas) PROCESSO INCREMENTAL DAS CARGAS
PO 620 IPC=1,ND
IF(INV(IPC).ER.,1) GO TO 634
DIPC)=ACL{IPC)2GS
GO TO 620
634 DOIPCI=LAMB*AC(IPC)*GS
620 CONTINUE
603 DO 201 K=1,0D
DO 201 J=1,18¢0
201 S(K,.J)=0,
MEA=OQ
Ceneesd GRANDE DO DA MATRIZ DE RIGIDEZ
pa 16060 I=1,M
CoveesaCALCULD DE FA E ET NA QRIGEM
IFCIVINYGOG4, 604,302
604 TF(IT=1) 301,301,302
301 IF(LAMB.NE,1,) GO TO 302

CaLL VALINI(I FCOLEY1,EY2,EYD, ITIP,EAC,FYD,FY10)
GIP(I)=GIY{I,;1)
P(1)=0,
CntcoJGERACAO D& MATRIZ SM
302 CALL RIGMB(I,GIP,SM,NML,LIB,IVIN)
IF(EA{I))303,303,304
2063 MEA= MEﬁ*l
C-.;-.GFRACAD DA MATRI7 SMR=SMxR
204 DO 305 K=1,4
GO 305 J=1,12
SMR{J,3xKe2)=8M (], 32K=23 %R (1, 1)+4SM{J,IxK=1)%R(TI,4)+3M{J,
*BQK)*R{JQT)
SMR(J,3*Ke])zSM(J,32K=2) 2R (],2)+SM(J,3%K=1)}2R(],5)+5M(J,
*IxK)xR(1,8)
3NS5 SMR(J,3xK)I=5MIT,3aK=2) 2RI, 3)4S5M(J,32K=1)aR(I,6)+SM({Js32eK)x
*R(]1,%9)
IF{IVIN) 605,609,606
605 WRITE(21581I) SMR
CaoveorBGERACAD DA MATRIZ SMDP=RT=SHMR
a0t DO 306 J=1,4
DO 306 K=1,12
SMD(S*J*B:E] p(];l)*SMR(B*J'20K3+R(I Q) *SMR(3+J=1,K}+
*R(1,7)*#3MR(3Ix],K)
SMD(3%Jm]l ,KISR{T,2)*8MR(3I2]Jr2,K)4R(TI,5)2SMR(32J=1,K)+
#R(T,B8)%SMR{3xJ,K)
306 SMD(E>J, KISR(I,B3)2SMR{(InJw2, KI+R(T,6)*SMR(IxJ=1 ,KI+R(],9)*
*SMR(3+J,K)
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READ(2281) JA
c.....INTRGDUCAD RAS CONDICOES DE CONTORND EM 5
DO 307 IC=t,12
JIASJA(CIC)
IF(RLCJIAYYR07,307,3%08
308 DO 309 lAN=1,12
SMD(IC,IAaN)=g,
309 SMD(TIAN,IC)=z0,
307 CONTINUE
eeveoGERACAD DA MATRIZ DF RIGIDEZ GLOBAL
P00 319 IJ=1,12
JIA=JA(ID)
Do 311 IK=1,12
JIASJACIK)=JIA41
IFCIJAYZLL,311,312

312 IF(JJA-LBY3Z13,313,314

314 LBzJJA

313 IF(LB=180) 315.315.31&

316 HRITE(R2,317)

317 FORMAT(///7/+15X%X,5A LARGURA MAXIMA DE BANDA DA MATRIZ DE &,
*JRIGIDEZ FOT ULTRAPASSADAG,/,15X,0NUMERACAD INADEQUADA 8,
*3D08 NOSSE)

GO TO 20400

315 SCJIA,JJAX=S(J]Ia, JJA)+S¥Q(IJ 1K)}

311 CONTINUE

310 CONTINUE

1600 CONTINUWE
DO 4060 ID=1,KD
IF{RL(ID)) 428,428,401

401 S(ID'rl]zlo

GO 7O 404

428 IF(RIG(ID).NE,0,) SCID,1)=8(ID,1)+RIGCID)

G0 CONTINUE

C.....CALCULO Dos DFSLOCAMENTOS

CALL TGAUSS(S,LB,ND)
IF(IVIN) 6&7;60?;62&
607 CALL SGAUSS(S,D,LB,ND)
CoveesVERIFICACAD DE INSTABILIDADE
624 [NST=240
PO 600 ISN=1,ND
IF(S(I3N,1)) 601,601,600
601 INST=INSTH+)
600 CONTINUE
CIF(IVINY 609,609,610
- 609 JF(MEAR) &iG,0610,4623
623 IF(IMST.LE.MEA) GG TQ 602
IVIN=t
60 TO 603
619 IF({INST)Y 6G2,602,612
612 JF(NMNCV) 613,613,414

613 WRITE(Z2,615)

615 FORMAT(/,10X,3A ESTRUTURA E INSTAVEL S0B O CARREGAMENTO DAD
3003, /,10X,80 EQUILIBRIO MAQ E POSSIVELS)
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GO TO 104
614 IF(LAMBL.NE,1,) GD TO &16
WRITE(2,617)
617 FORMAT(/,10X,50 CARREGAMENTO INICIAL SUPERA A CAPACIDADE DO
*BE CARGA DA ESTRUTURAB,/,10X,BREDUZI=LD £ RECOMECARG)
GO 7o 10}
616 DLAMB=DLAMEB/Z2.
LAMBzLAMB=DL_AMB
IULC=1
oo 627 IRG:I'M
EA(IRG)Y=EAA(IRG)
EIY(IRGY=EIIY(IRG)
EIZ(IRGI=EITIZ(IRG)
GIP(IRGI=GIIP(IRG)
627 PLIRG)=PP(IRG)
GO TO %18
602 IF(IT.NE.Y) GO TO 635
DO 628 IRG=!,M
EAACIRGISEAC(IRG)
EIIY(IRG)=EIY(IRG)
EIIZ(IRG)=ELIZ(IRG)
GIIP(IRG)=GIP(IRG)

$28 PR{IRG)=P(IRG)

CaveexCALCULO DOS ESFORCOS NGS NOS DOS ELEMENTOS

635 DO 402 I=z1,M

__READ(2181) SMR
READ(2201) JA
PO 403 J=t,12
AMD(I,J)=0,
DO 403 JI=1.,12
JL=JA{JI}

403 AMD(1,J)=AMD(I,JY4SMR(J,JIXI*D(JL)
Coees s VERIFICACAD DAS SECOES TRANSVERSALS
CoeeesCORRECAQ DAS RIGIDEZES DOS ELEMENTOS

CALL NEWRA(CI,RUT,ICON,TOL,FCD,IT,EY1,EY2,EYD,EAC,ITIP,FYD,
*FYiQ)
IF(RUT=1,) 404,629,629

629 IF(NNCVY 426,426,614

426 WRITE(2,427) 1

H2T FORMAT(/,10X,BULTRAPASSADA A CAPACIDADE DE CARGA DA ESTRUB,

20TURAD, /,10X,BROTURA DO ELEMENTOB,13)
GO TO 104 '

404 P{1)=AMDC(I, 1)

402 CONTINUE
Coeaee i VERIFICACAD DA CONVERGENCIA

IF{ICON,EQ,.0) GO TO 633
IF(IMP EQ.0) GO TO &4)
WRITE(2.,570) ITY
570 FORMAT(//,15X,3] TE R AC A D B,1I%)
GO TO é4d2

633 WRITE(2,409) IT

H09 FORMAT(//.15X,BC0ONVERGENCIA OBTIDA EM &,12,8 ITERACUEST)
Cavees iMPRESSAO D0OS EBFORCOS NAS BARRAS
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6U2 WRITE{Z,410)
410 FORMAT(///,15X,8DESLOCAMENTOS DOS NOSG,//,15X,8N0OS, 11X, 8DXD
*,14X%,8DY5,14X,8DZ8,13X,8ROTX&,13X,8ROTYS,13X,8R0OTZ8,/)
WRITE{2,411)(J,D(6*xJ=5),D(6%xJ=4),D{6%)~3),0(62]=2),D(0% 1)
*,0(b6x]),J=1,NJ)
411 FORMAT(12X,15,6E16,.3)
WRITE(2,412)
412 FORMAT(///,15X,B8ESFORCOS NAS EXTREMIDADES DOS ELEMENTO0S8,//
*12X,B5MYE,12X,8M25, /)
DO 413 I=1,M .
413 WRITE(2.414)1,JJ(1), (AMD(I, J)ed=ts6) o JK(T), CAMRC(I,Jd),
*J=7,12)
414 FORMAT(/, 13X, 1S,19,1%,6F14,3,/7,18X,19,1X,6F14,3,/)
bUl IF(ICON) 405,405,405
406 IF(IT=25)200,407,407
407 WRITE(2,408)17
408 FORMAT(////.,15X,8NA0 FOI OBTIDA CONVERGENCIA EM3,13,3 ITEGS,
*GRACOESDS, 7/, 15X, 3CONSIDERA=SE ULTRAPASSADA A CAPACIDADE DES,
*3 CARGA DA ESTRUTURAZ)
GO TO 101
200 CONTINUE
405 CONTINUE ‘
Ceneeos VERIFICACAQ DA ESTABILIDADE A TORCAD
TF(FCTK.LE,0,) GO TO 636
DO 637 IMzf,M
T T T T U IF(ABRS{AMD(IM,E)Y L EQ,0,Y GO TO 63T T T
CALL. TORULT(IM,RUTOR,FCD,EYY,FY2,EYD,ITIP,EAC,FYD,FY10)
IF(RUTOR,NE,.1,.) GO TQ 637
IF(NNCV,EQ,0) GO TO 101}
IF(LAMB,NE,1,) GO T 638
WRITE(2,639)
639 FORMAT(/,15X,8=+0 CARREGAMENTO INICIAL SUPERA A CAPACIDARES
*,8 DE CARGA DA ESTRUTURA=%23)
GC TO 101
638 DLAMB=DLAMB/2,
LAMB=LAMB=DL AMS
IULC=1
DO 640 IRG=1,M
EACIRG)=EAA{IRG)
EIY(IRG)=EIIY(IRG)
EIZ(IRGI=EIIZ(IRG)
640 P(IRG)=PP(IRG)
GO TO 618
637 CONTINUE
636 IF(NNCY) 621,621,631
631 IF(DLAMB=ERR(Q) 625,625,622
622 IF(IULC.NE,D) DLAMB=DLAMB/Z,
LAMB=LAMB+DLAMB
GO TO 618
625 WRITE(2,632) LAMB
632 FORMAT(/,15%X,3FATOR DE CARGA MAXIMA =8,F13,10)
Cowes»REACOES DE APOIN
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621 WRITE(2,416)
416 FORMAY(////,15%X,BREACOES DE APQI0&,//,15X,5N0G,10X,5RFXG,
*12X,0RFYD, 12X, 8RFZB, 12X, BRMXB, 12X, BRMYB, 12X, BRMZB, /)
50 418 I=y,M
READC2281I) JA
DO 415 ID=i,12
JIA=JA(ID)
IF(RL(JITIAY) 429,429,417
429 JF(RIGCJIIA) NE,LO0,) ARCJITIAI=~RIGCJITIAY*D(JIA)
IF(RIGCJIA) NE,0,) WRITE(2,589) JIALAR(JIA)
589 FORMAT(/,)10X,B8REACAD DE APQIQ NA DIRECAD 8,13,85 =6,F10,3)
GO TO 415
417 GO TO (418,419,420,418,419,420,418,419,420,418,419,4203,1D
418 ARCJIAISARCJITAI4AMDCTILID)IAR(T, 1)+AMD(I ID+1)2R(I,4)+
*AMD(I, ID+2)%R(I,7)
GO TO 415
419 AR(JIA)SAR(JIIA)+AMD(I,ID™1)*R(I,2)+AMD(I,ID)AR(I,S5)+
#AMDCI,ID+1)%R(I,3)
GO TO 415
420 ARCJIA)=ARC(JIA)+AMDII,ID=2) 2RI ,3)+AMD(],ID=1)2R(I,6)+
«AMRD(T,ID}2R(],%)
415 CONTINUE
NARZND=S
DO 421 KR=1,NAR,6
DO 422 KKR=1,6
. IARCKR$KKR=r
IF(ARCIARYYA23,422,423
422 CONTINYE
GD TG 421
423 INR=(KR+5)/6 .
WRITE(2,424) INR, {AR(KR+KKR=1),KKR=1,6)
24 FORMAT(/,12X,15,6(3%,F12,3))
421 CONTINUE
101 CONTINUE
GO TO 3000
2000 CONTINUE
Cabi EXIT
END
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