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0 presente trabalho se constitui num estudo de fa-
tores que influenciam a redistribuicao dos esforcos em estrutu-

ras aporticadas planas de concreto armado.

Neste traba]ho foram desenvolvidos dois programas
computacionais para analise nao-linear fisica destas estruturas,
um baseado no método dos deslocamentos e o outro no metodo das
forgas.

Foi feita também uma abordagem evolutiva dos meto-
dos de dimensionamento e de calculo,desde o elastico linear ao
plastico.

Exempios mostram uma compatagio dos resultados ex-
perimentais de vigas com os numericos dos programas desenvolvi-
dos. Tambem foram realizadas simulacoes na digposigao e quanti
dade de armadura em um portico no sentido de se observar a in-
fluencia que esta provoca na distribuicao de momentos fletores

na estrutura.



Abstract of the Thesis presented to COPPE/UFRJ as a partial ful
fillment of the requirements for the Degree of Master in Sien-
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This report deals with the study of the facts that
affect the stresses redistribution in plane frame of reinforced

concrete.

Two computer programs were developed in order to
analyse the physical nonlinearity: one was based on the dis-

placement method and the other on the force method.

An evolutive approach of the methods to design the
structure from the linear elastic state till the plastic was

done.

Comparison between experimental and numerical re-
sults and simullations studying the disposition and quantity
of the armadure were done. The influence of this on the ben

ding moments was studyed, as well.
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Modulo de elasticidade
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Resistencia a compressao do concreto
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Momento fletor

Momento fletor ultimo

Esforco normal atuante na segao transversal
Esforcgo normal resultante no concreto
Esforco normal tesultante no ago

Carga concentrada

Carregamento distribuido

Distancia da linha neutra a¢ bordo mais comprido
Momento hiperestatico
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Deformagao longitudinal no concreto
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Curvatura



Curvatura ultima
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Coeficiente da influencia do esforgo normal
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Contribuigao plastica da rotacao
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UNIDADES

0 sistema de unidades nos exemplos e o "Sistema
1]
Internacional de Unidades S.I.

A equivalencia entre as unidades do sistema me-
tro/quilograma forca e as do Sistema S.I. e a seguinte:

1 Kgf =

Hnt

9.8 N 10 N
2

. 2
1 Kgf/cm = 0,098 N/mm



CAPITULO I

INTRODUCAO

0 calculo usual de dimensionamento e de verificacao em es

truturas de concreto armado apresenta a seguinte incoerencia:

"Como se pode dimensionar as secoes mais solicitadas de
uma estrutura pelo metodo da ruptura, onde se considera a rela-
cdo nao-linear entre tensoes e deformacoes no concreto, quando
os esfor¢os solicitantes sao calculados com base na teoria da
elasticidade que tem sua aplicacao restrita aos materiais homoge

neos, isotropicos e elasticos?"

0 efeito nao linear do concreto armado provoca uma profun
da varjacao na rigidez e esta por sua vez provoca uma redistri -

bui¢ao dos esforcos em toda a estrutura.

Foi a partir destas constatacoes, observadas inicialmente
no artigo "Sugestdes para uma norma de calculo plastico de estru
turas hiperestaticas de concreto armado" do Prof. Lobo Carneiro
e no trabalho "A questao do EJ no calculo do concreto armado na
fase plastica" do Prof. Sydney Santos que nasceu a ideia desta

pesquisa.

Se anteriormente existiam muitas dificuldades para se cal
cular os esforgos considerando o real comportamento das estrutu-

ras de concreto armado, hoje com o avanco das tecnicas computa -



cionais e a difusao dos computadores ja e possivel se analisar
melhor essas estruturas sem utilizar artificios, como e 0 caso
do rebaixamento na tTinha de fechamento de momentos fletores em

vigas continuas, de fracos fundamentos teoricos.

As ideias fundamentais de como se desenvolvem as tensoes
e 0os esforcos na estrutura estdao apresentadds no Capitulo II,bem

como as consideracoes do comportamento do concreto armado.

No Capitulo III procurou-se relacionar os fatores que in
terferem na redistribuicao de momentos fletores em estruturas

aporticadas de concreto armado.

No Capitulo IV foi feita uma abordagem dos diferentes me
todos de calculo, desde o elastico linear dos metodos pioneiros
do calculo plastico, mostrando a diferenca de concepcao entre a

analise elastica e plastica em estruturas de concreto armado.

No Capitulo V desenvolveram-se dois metodos iterativos di-
retos (automatizados) de analise estrutural, ambos considerando
o efeito nao linear do concreto armado no calculo das tensoes.
0 primeiro metodo foi desenvolvido com base no metodo dos esfor

¢0s e o segqundo no metodo dos deslocamentos.

As diferencas basicas do metodo iterativo direto baseado
no método dos esforgcos com os métodos classicos de calculo plas
tico foi descrita tambéem no Capitulo V, e no Apendice A foi fei
ta uma analise aplicativa entre este metodo jterativo e o meto-

do "das rotacoes ultimas" de Macchi.

0 Capitulo VI e constituido da apresentacao de 4 tipos

de exemplos.

0 primeiro diz respeito a aplicacao as vigas continuas,

mostrando diferencas entre os dois metodos automatizados e uma



comparacao com os resultados obtidos no Apendice A,

No segundo exemplo est3ao apresentadas as analises sobre
variacao de dimensionamento em vigas "engastadas-apoiadas", en-

contradas na tese experimental de Paulo Chaves Araujo e Silva.

0 terceiro exemplo caracteriza-se por apresentar os re-
sultados obtidos no dimensionamento de uma viga "T", engastada
e apoiada, pelos métodos classicos elastico e elastoplastico e

pelo método iterativo nao Tinear.

Por fim foi analisada uma serie de porticos planos onde
foi observada a variacdo na disposicao da armadura na distribui

cao dos momentos e na deformabilidade da estrutura,

Finalmente no Capitulo VII estao colocadas algumas con -
clusoes do estudo tedorico e dos exemplos apresentados, como tam

bem algumas sugestoes para o prosseguimento da pesquisa.



CAPITULO II

FUNDAMENTOS GERAIS

2.1, ABORDAGEM SOBRE AS ANALISES ELASTICA E PLASTICA DAS ESTRU-
TURAS

As condicoes fundamentais de equilibrio e de compatibili
dade geometrica a que deve satisfazer uma estrutura, nio sio su
ficientes para determinar seu comportamento diante dos esforcos
solicitantes. Este comportamento so fica determinado quando se
conhecem as tendéncias de desenvolvimento destes esforcos e das

tensoes nos elementos da estrutura.

E a partir da suposicdao desse estado de tensoes, apoiado
principalmente na capacidade resistente e na deformabilidade do
material, e respeitando as condicoes de equilibrio e de compati

bilidade, que se baseiam as analises estruturais.

A analise elastica caracteriza-se por assumir uma tendén
cia unica de distribuicdo dos esforcos na estrutura. Isto por
considerar os parSmetros fisicos e geométricos invariantes no
decorrer do calculo; e sob hipoteses simplificadoras, limita a
tensao maxima resistente a uma fracdo da tensao elastica limite

do material®.

Em contrapartida, a analise plastica procura avaliar o



comportamento real da estrutura, podendo utilizar a totalidade
da sua capacidade resistente, quer na consideracao nao-linear da
distribuicao das tensoes (calculo no estado limite ultimo),quer
na redistribuicac do esforgos solicitantes (consideracao do efei

to de plasticidade no comportamento hiperestatico).

Deste modo a distribuicao dos esforcos solicitantes e re
sistentes sofre interferencia das peculiaridades da estrutura,
que tem ainda sua reserva de resistencia condicionada a capaci-

dade de deformacao das secoes plastificadas.

0 emprego da teoria plastica no estudo do comportamento
das estruturas hiperestaticas apresenta algumas vantagens; den-

tre elas salientam-se:

- Dominio preciso do comportamento estrutural no momento
do colapso,

- Aproveitamento maior da capacidade resistente do mate-
rial e da estrutura.

- Conheciménto de aspectos estruturais importantes no que
‘dfé respeito a redistribuicdo dos esforcos solicitantes

e resistentes,.

A analise plastica explora ao maximo. as possibilidades de
resistencia da mesma, sem, no entanto, desconhecer suas Timita

¢oes e as de projeto.

2.2, ANALISE PLASTICA

Analisando-se o comportamento de uma estrutura hiperesté

tica cujo material possua reserva de resistencia plastica, pode



se observar que aumentando o carregamento (quase-estaticamente)
chega-se a atingir nas secGes mais solicitadas ("secdes criti -
cas") o limite de resistencia elastica, provocando, a partir des
te, o inicio de plastificacdo destas secOes, acompanhada de pro

gressivas modificacoes na distribuicao dos esforcos.

Ao nivel das "secoes criticas", a estrutura responde com
uma redistribuicao das tensoes atraves de um gradiente que se

espande pela vizinhanca destas, formando setores plasticos'’.

Com re]acio ao aspecto hiperestatico da estrutura, a so-
lidariedade entre os elementos contidos em suas ligacodes contri
bue. para manter o equilibrio e a compatibilidade geometrica,
combatendo o acrescimo dos. esforcos com a referida redistribui-

¢ao dos mesmos ao longo de toda estrutura.

Com a continuacao do aumento do'carregamento, e depen-
dendo da capacidade de deformacao das regides plasticas forma-
das, a estrutura podera dar origem a um mecanismo parcial ou to
tal, quando nao mais sera capaz de absorver qualquer acrescimo

de carga e entrara em ruina.

2.3. COMPORTAMENTO DO CONCRETO ARMADO (C.A.)

0s materiais que constituem o C.A. apresentam comporta -
mento diferenciado e podem ser caracterizados como materiais fra

geis ou duteis. {fig. 2.1)

0 concreto simples apresenta-se em geral fragil e por ser
um material misto pode se adequar a pequenas mudancas de compor

tamento decorrente da variacdo da percentagem, distribuicdo e



qualidade dos elementos constituintes.

\ dut!

. frdgil

f vensdo

.

mmwmgqy

Fig.2.1 Curvas caracteristica de: comportamento
dos moteric)

0s acgos nele utilizados aprésentam comportamento dutil

com deformabilidade muito superior a do concreto

Entretanto, a sensivel adaptagao deste aos recursos de con
finamento'*(que aumentam enormemente a capacidade de encurtamen -
to) associada a variacao de percentagem e disposigac da armadura,
conduz a mudangas significativas no comportamento de pegas de C.A.
Deve ser ressaltado que o nivel de tensdao na armadura influi gran
demente na deformabilidade dessas pegas. Tambem se verifica que,
quanto maior a deformabilidade da seg3ao, maior sera sua capacida-

de de rotacao, fundamental para o calculo plastico.

Assim o concreto armado apresenta um comportamento "suige-

neres" , decorrente da interagao das propriedades dos materiais '
constituintes, propiciando um largo espago entre a caracterizagao

fragil e dutil.

Para ilustrar essa variacao de comportamento, apresentam -

se a seguir as conclusoes dos testes experimentais em concreto



confinado de BASE and READS e as de CAMILO MICHALKNJ(*). 0 pri-

meiro analisou a influencia do nivel de tensao nos acgos tracio-

nados; os resultados acham-se nas figuras 2.2a,b,c.

Dos resultados dos testes de CAMILO MICHALKA, pode-se no
tar que tambem a regido de confinamento influi bastante na capa

cidade de rotacao.

Observa-se entao que a dutibilidade e uma caracteristica
muito importante no comportamento de pecas de C.A., e o dado ex
perimental que melhor pode expressar esse comportamento e a cur

va momento-curvatura, ou na falta desta, a curva momento-flecha’.

Com a percentagem de armadura inferior a limite, obtem-se

grandes deformacoes sob momento constante (momento My que provo-

ca escoamento na armadura). (Fig. 2.2a)

Se¢ao com armadura limite, em que o confinamento efetivo

influi grandemente no comportamentce da peca. (Fig. 2.2b)

Secao com armadura superior a limite, ndo apresenta gran-
des deforma¢oes; caracteriza-se como fragil. Neste caso a armadu
ra de fretagem contribui para aumentar a resistencia da se¢ao

e a sua dutibilidade. (Fig. 2.2¢)

(*)

0s resultados experimentais destes testes deram base para con
cepcao de um a1gor1tmo de calculo 1terat1vo, o qual reprodu-
ziu muito bem os acima, originando o "paper" “Influencia da
Armadura Longitudinal e Transversal no Comportamento das Pe-
cas de Concreto Armado"!?,
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CAPITULO 111

ASPECTOS GERAIS DA REDISTRIBUICAO DE MOMENTOS NAS
ESTRUTURAS DE CONCRETO ARMADO

Conforme mostramos no capitulo anterior, os aspectos que
envolvem a dutibilidade das pecas de C.A. podem ser melhor anali

sados atraves do diagrama momento-curvatura [M-¢1 (fig. 3.1).

B "

1
1
1
\
'
1
1
'
1
1
i
1
1
1
1
I
1
|
+

K "

Fig- 3.1 Diocgroma Memento curvetura

A natureza nao-linear da relacao [M-¢] provoca algum rea
justamento nos valores dos momentos ha estrutura; ultrapassada
a carga de servico, e possivel que eles se diferenciem muito do

diagrama obtido na analise elastica.

0 grau de redistribuicao de momentos numa determinada se
cao, pode entao ser estimado atraves da area hachureada (R) do

diagrama de momento-curvatura reduzido, conforme fig. 3.2.
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“Fig.3.2 Diog. momenis turvatura reduzido

Varios sao os fatores que interferem na redistribuicao de
momentos nas estruturas hiperestaticas. Com elas se ocupou FERRY
BORGES et allil, que realizou analises, sobre modelos teoricos,
para diferentes diagramas de momento-curvatura reduzido, simpli-

ficados em forma biltinear {(vide Cap. IV, diagrama [M-¢] de BAKER).

Na analise de uma viga bi-engastada (fig. 3.3) o autor ci
tado destaca a influencia do critérioc de dimensionamento (vide
exemplo Cap. IV), onde a analise plastica ideal conduz a um acrés

cimo de 33% na carga ultima em relagdo & carga de rutura elasti-

ca (que),
PR NRNN RN RN NN e, y
2 I ‘ 1 S . ,
= - ‘____.- k : ‘./
e i : '\‘;
carregomento e deformagao : )

: y;ﬁ
B ol O
L L
oz L B TR WS Il

diag. de momento fletor Diagramas M-9 reduzido Redistriblicdo de momentos
Fig 3.3 _ Fig 5. 4

Para essa analise, o autor admitiu um diagrama [M-¢] em
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que M,=0,9M e para ¢1=0,2¢u (fig. 3.4), obteve assim um acres-
cimo de 17%, conduzindo portanto a uma redistribuicao de 88% em

relacao a distribuicao de momentos perfeitamente plastica.

No quadro 3.1, FERRY BORGES procurou sintetizar a influen
cia dos diferentes efeitos de hiperestaticidade provocada pela
disposicao do carregamento e pelos diferentes diagramas [M-9]

no grau de redistribuicao de momentos nas estruturas.

No mesmo trabalho, o autor observa que o tipo de aco cau
sa certa mudanca no grau de distribuicao, enquanto a percenta -
gem do mesmo exerce influencia decisiva na forma do diagrama

[M-¢], e consequentemente no seu grau de distribuicao (fig. 3.5}

A disposicao da armadura conduz a uma certa influencia
na distribuicao de fissuras na peca. Essa fissuracao, quase im-
possivel de ser evitada(*), provoca significativa diminuicao no
valor da rigidez a flexao da peca' ocasionando um grande aumen-

to na curvatura nos trechos onde elas se concentram.

Conforme mostra a fig. 3.6, onde ha grandes abertﬁras de
fissuras, o comportamento da peca foge ao hipotetico comporta -
mento elastico-linear (linha tracejada), definindo a formacao
das regioes inelasticas, representadas na figura pela area ha-

chureada.

A influencia desfavoravel dos efeitos do esforco normal,
na zona comprimida da peca, embora provoque um certoc aumento no

valor do momento ultimo, por dificultar a ascencao da linha neu

*

( )No artigo "Hiperestatica das Rotulas Condicionadas" das 12
Jornadas Luso-Brasileiras de Eng. Civil, o Prof. Sidney apre
senta varios mecanismos que podem minorar os efeitos desfavo
raveis da fissuracao.
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tra e por diminuir a capacidade de rotacao, nao modifica em mu i

to o grau de redistribuicao de momentos [M-¢] (fig. 3.7).

A pre-compressao pode ser considerada como uma forga ex-
terna, e sua influencia sobre o diagrama [M-4¢], da-se no acres-

cimo de momento provocado por sua excentricidade.

A variacao de secao, pela presenca de misulas, e fator
em si de alteracao na distribuicdo de momentos; porem nas re-
gioes fora do comportamento elastico, as misulas acentuam esta
redistribuicao, conduzindo a um descarregamento nas partes de

secao menor.

Para finalizar, e importante esclarecer, quando se tra-
tar de porticos, os efeitos provocados pela distribuicio de mo-

mentos nos nos da estrutural®
0s casos mais comuns estao apresentados na fig. 3.8,

O0s casos a;, a,, b,, b, sao de caracteristicas comuns,on
de os esforcos desenvolvidos nao se opoem a formacao de fissu-
ras nos engastamentos, coerentes com o desenvolvimento das rotu

las plasticas teoricas.

Ao contrario, 0s casos c, e c, sao caracterizados pelo

fato das fissuras serem impedidas nos engastamentos.

A causa disto, no caso ¢,, deve-se ao esforco normal, a-
plicado perpendicularmente & barra solicitada, com as fissuras

tendendo a se formar no interior do no.

No caso ¢,, a configuracao do no e a orientacao do momen

to aplicado nao permite qualquer formacao de fissura, fazendo
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com que, no no tedrico, o momento fletor varie de forma descon-
tinua, podendo inclusive provocar o aparecimento de fissuras em

outros locais, mascarando o comportamento real.

Nestes casos, ¢, e ¢,, deve-se supor que o dominio plas-
tico tedrico se faca acima dos nos, fato este considerado no de

senvolvimento teorico de calculo, apresentado no Cap. V.

Configuragdo de momento e fissuros nos nds de Pdrtice
Fig. 3-8
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CAPITULO IV

ABORDAGEM DOS METODOS DE CALCULO EM
ESTRUTURAS DE CONCRETO ARMADO

Sintetizando os fundamentos da analise plastica, aborda -
dos no capitulo anterior (Cap. II), a consideracac do comporta -
mento nao-elastico do concreto armado, no calculo de estruturas,

compreende dois aspectos essenciais:

a) A determinacao da resistencia das secoOes transversais no esta
do limite ultimo, i.e., a consideracdo da redistribuicao das

tensoces na secao.

b) A determinacac dos esforcos no sistema hiperestatico em regi-
me plastico, i.e., a consideraciao do efeito de plasticidade no
comportamento hiperestatico (redistribuicao dos esforcos) na

estrutura.

0s metodos de determinacao dos esforcos e de dimensiona -
mento na carga ultima de projeto, evoluiram, no decorrer do tem-
po, no sentido da admissac das hipoteses da analise plastica aos

conceitos basicos da analise linear, inicialmente adotada.
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4,1, MEtopos DE CALCULO BASEADOS NO COMPORTAMENTO ELASTICO

0 metodo elastico linear, tambem conhecido como "metodo
classico"'®, basea-se no diagrama de esforcos elasticos, i.e.
a determinacao dos esforgos e feita sem considerar a possibili
dade de haver variacao de rigidez devido ao nivel de tensoes
nas secoes; com isso, a distribuicao de esforcos obtida e uni-
voca, so dependendo do carregamento aplicado. Por outro lado,
o dimensionamento das secoes e feito pelo criterio da resisten
cia, que considera a distribuicao linear de tensdes no concre-
to e no ago, limitadas pelas respectivas tensoes admissiveis

de cada material, nao sendo considerada a contribuicao do con-

creto tracionado. (fig. 4.1)

«—b-—» € man Oc Ne
¥ 3 4 =
i
h d B . Z
| L
¢ Lo oo G-
Sae b Deformada Tensdes Esforgos
fr.:n::erlal jongitudinal no concreto de equilibrio
Diograma de tenhsBes pelo metodo elgstico tinear

Fig- 4.1

0 calculo da rigidez a flexdao e feito baseado na secio
completa do concreto sendo desprezado o efeito da fissuracao

(estadio I).

Por este metodo, as tensoes sao tao baixas, no concreto
e N0 aco, gue mesmo ha carga ultima de projeto (carga maxima
no dimensionamento), nao havera formacao de regido fora do do-

minio elastico; com isso ndo existira qualquer forma de redis-
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tribuicdo de esforcos na estrutura e a fissuracao sera desprezi

vel.

0 Primeiro passo na direcao do calculo plastico foi dado
ao incorporar ao metodo classico a consideracao da nao-lineari-
dade do concreto armado no dimensionamento das secoes transver-
sais. Constituiu-se assim o metodo de calculo no estado Timite

ultimo, designado em ingles como "ultimate strenght design"7s6,

Este metodo considera a distribuicao real de tensdes de
compressao do concreto, Timitando o dimensionamento ao esgota -
mento da camada mais comprimida do concreto na secao, ou indire

tamente na deformacao excessiva das fibras de aco tracionadas.

(fig. 4.2)
- % A
$ s ? NS
h d 2
l _"‘s_L
v 2989 2 . .l T ‘ E
s Deformada Distribuigdo de tensobs Esforgos
?r::l:':erwl longitudinel Q) Real  b) Simpiificado equi%rio

piagrama das tfensées no estado limite U)timo
Fig- 4.2

No calculo das defiexoces adota-se o valor da rigidez me-

dia nos trechos onde ocorrem fissuracao.

A aplicacao deste metodo garante que apenas uma pequena
quantidade de redistribuicao de esfor¢os acontece antes de se
atingir a carga Ultima de projeto, n3ao diferindo muito do calcu
1o no regime elastico. Assim esta redistribuicao e considerada

apenas para atingir a resistencia das secoes’®
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A essa altura, o calculo no regime elastico apresenta sua
primeira incoerencia, que e de, com os esfor¢cos oriundos do cal-
culo elastico, fazer-se o dimensionamento aproveitando a reserva
nao-elastica do material. No final, depois de dimensionamento,os
esforcos que realmente atuam sao outros, diferentes dos calcula-

dos,

Neste sentido foi dado o segundo passo na admissdo das hi
poteses da analise plastica, o de considerar o efeito da redis -
tribuicao na determinacao dos esforcos finais na estrutura. Essa
nova versao constitui o metodo de calculo no regime elasto-plas-

tico'’, e denominado em ingles de "ultimate load"’.

Este metodo admite um escalonamento na envoltoria de mo-
mentos elasticos, desde que satisfaga as condicoes de equilibrio
estatico, requerendo das secoes mais solicitadas uma certa defor
mabilidade. Uma caracteristica deste metodo e de ndo precisar
testar a capacidade de deformacao destas secoes, estando esta su
posta na propria quantidade da decalagem aplicada na distribui -

cao de momentos, obtidos pelo metodo classico.

0s codigos normativos e regulamentos de diversos paises,
preveem diferentes limites para essa decalagem, e quase todos se
fixam na questao da distribuicdo de momentos em vigas continuas

(fig. 4.3).

A Norma NB-1/78 permite, no seu processo simplificado, a
simples alteracao da envoltoria de momentos, determinada segundo

o calculo elastico, reduzindo em 15% os momentos sobre os apoios.

A Norma americana, ACI 318-71, permite que os momentos ne

R - . - I
gativos sejam aumentados ou diminuidos de no miaximo 20(1- EBE-—)%,
b



onde Pp percentagem da armadura limite e p- p' percentagem da
armadura tracionada e comprimida respectivamente. Em geral os

valores limites variam entre 10% a 20%.

0 Codigo Modelo CEB-FIB/78 apresenta indicativos para a re
distribuigcao de Momentos baseado em estudos sobre as condigoes
de dutibilidade de pecas, expressa em termos da ciasse D. Con-
creto e da relacao entre a altura da linha neutra e altura da
secao, e do tipo de anTise considerada para a estrutura. 0s va
lores postos neste regulamento indicam que a percentagem maxi-
ma para a reducdao dos momentos nas secgoes mais solicitadas, nao
devem ultrapassar 25% do momento obtido pela analise elastica

linear.

A Norma Inglesa, BSI-CP110-72, e as recomendagoes Russas,
permitem os limites de 30%, desde que a altura da tinha neutra

nao seja inferior a 0,3d, altura util da segao.

Este metodo apresenta algumas incertezas, quer na nao fun-
damentacao dos valores limites de decalagem, muito variado de
norma para norma e sem conteudo de calculo significativo, quer
na nao necessidade de se garantir que as secgoes possuam condi-
coes de se deformar para assegurar a adaptacao da distribuigao

de momentos finais.

Ate aqui os momentos apresentados estao presos ac comporta
mento elastico da estrutura na carga ultima de projeto, porem

nada podem dizer sobre o comportamento de estrutura na carga '

proXima a de ruptura (resistencia ultima).Esta diferencga de '
concepcio se configura na fronteira entre a analise elastica e
a analise das estruturas.

Antes de abordar os metodos de analise plastica,faz-se

23
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nhecessaria uma exemplificacdao sobre a importancia da escolha do
criterio de dimensionamento nas secoes e o mecanismo de rutura

esperado.

Seja uma viga continua submetida a um carregamento dis -
tribuido uniformemente sobre toda extensao da mesma® . Se a vi-
ga for dimensionada considerando o comportamento perfeitamente
plastico para as secOes de engaste (fig., 4.4a), verifica-se que

os momentos finais sao: M =M. =2.M=q, 22 /12,

Por outro lado, se a estrutura tiver suas secoes dimen -
sionadas segundo um comportamento elasto-plastico, e se por exem
plo se definir que o comportamento de rutura se configurara na
formacao de um mecanismo local, neste tramo, e se existir condi
coes de dutibilidade suficiente nas secoes de engaste, a estru-

tura se comportara como planejado (fig.4u4b),1.9.,Maﬂ4=Mcﬂh22/]&

b

Observa-se que a linha de fechamento do diagrama de mo -
mentos foi modificada para acompanhar o comportamento pre-esta-
betecido no dimensionamento. Assim pode-se interpretar o diagra
ma de momentos elasticos como uma solugdo particular do calculo

plastico’ onde ndo haja dutibilidade nenhuma nas secoes.,

4.2, METopos DE CALCULO BASEADO NO COMPORTAMENTO PLASTICO

0 calculo no regime plastico, tambem denominado de "Limit
Design", permite aproximar qualquer distribuicao de momentos fle
tores, na carga ultima de projeto, satisfazendo as seguintes con

dicoes:

a) A distribuicao de momentos e estaticamente admissivel, isto
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e, ndao viola as leis do equilibrio estatico na estrutura em
qualquer dos seus elementos. Deste modo a distribuicao de mo
mentos pode ser obtida, por exemplio, tracando uma 1linha de
fechamento sobre o diagrama de momentos livres, i.e., distri
buicao isostatica de momentos fixados nos apoios; compondo

um diagrama estaticamente admissivel.

b) A capacidade de rotacao plastica e suficientemente capaz de
aceitar a distribuicac de momentos desenvolvida na carga ul-

tima.

c) A fissuracao e a deflexao no carregamento em servico ndo de-

vem porem ser excessivas.

Satisfazendo estas exigencias, podem-se tracar infinitas
Tinhas de fechamento para o diagrama de momentos livres. (fig.

4.5).

rliji_t_iln SR I 1 Lllll L

‘ . - -y b D ‘
a) pistribuigdo do carregementy

-=-)Linha de fechamento -—) Diag. de momentos livres

e~ T~ T T

Mecanismo de colapso total

Fig. 4.5

Conforme mostrado no exemplo anterior, as estruturas de
concreto armado, sao sensiveis a adaptacoes no diagrama de dis-
tribuicao de momentos e devem ser dimensionadas de modo a permi

tir a resistencia e dutibilidade necessarias.
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Aborda-se em seguida o resumo de alguns metodos de calcu
1o plastico, que traduzem diferentes enfoques importantes, para
nos capitulos subsequentes apresentar exemplos de aplicacao de
alguns desses metodos e tambem o desenvolvimento, a formulacdo
e aplicacao de um metodo automatizado de calculo plastico, aqui
proposto, em estruturas aporticadas planas, que constitui o ob-

jeto deste trabalho.

4,2.1. METODO DAS ROTACOES ULTIMAS (METODO DE BAKER)?

Este metodo se orienta no ajustamento dos valores dos mo
mentos fletores, atribuidos as secoes consideradas criticas (ro
tulas ficticias), os quais sao limitados pela capacidade de ro-
tacao destas se¢coes e que por sua vez, condicionadas a satisfa-

zer 2 serviciabilidade.

0 metodo comeca por tornar uma estrutura "n" vezes hipe-
restatica, em isostatica, mediante insercao de "“n" rotulas fic-
ticias nos pontos de maxima solicitac3ao, conhecidos atraves de
um calculo previo, ou pelo conhecimento antecipado do comporta-

mento de estrutura sob a carga ultima.

Baseado no principio dos trabalhos virtuais, constroi-se

um sistema de "n" equacoes, pela compatibilidade de rotacao em

cada rotula, supondo:

a) Que o diagrama de momento-rotacao e elasto-plastico bili -
near; sua construcaoc e feita em funcao dos esforcos atuantes
e das caracteristicas fisicas do material da secio. 0s limi-

tes "L, e L," sao deduzidos do diagrama tensdo-deformacdo dos
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materiais, sendo seus valores determinados em correspondencia

com o diagrama [M-¢] da secao.

b) Todas as barras sao dimensionadas de modo a nao permitir que
em qualquer secao, fora das regioes plasticas adotadas, desen

volvam-se zonas inelasticas.

kM
¢ | P
L. l« - g
— M -2 d
1 ! - "’ L
L /
| /
I . Ec e‘s_ U 9_‘
5,008 070—055 0.0l hd
Relag§o 0-€ concreto Relogae T€ ago Diag. Momento-Rotagdo Bilinear

Fig. 4.6

Dai resulta a equacao de compatibilidade geometrica para

cada rotula, deduzida da equag¢ao de Muller-Breslaw:

MM MM n MM
0 SRR B 25 a2 Al

+ Mg, = 0 (1)

onde Mi e 0o momento aplicado a rotula i em estudo; muitas vezes
tomado unitario no sentido de facilitar a compreensido dos calcu-

los.

A Equacao (1) podera ser ainda representada por

n

S. + X.S.. + ¥ X.S5.. = =-1-6, ; para M.=l (2)
io i1 FIRERPRRN AR N i i

Com base nas hipoteses simplificadcras (g e E), 0s coefi-

cientes clapeironianos Sio’ Sii e Sik’ sag facilmente obtidos e
1]

nas "n" equacoes, os valores dos hiperestaticos X; sao substitui

dos por seus valores arbitrados Mui’ resolvendo o sistema de
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equacoes, chega-se a um conjunto de valores 6., que sao compara
dos com os limites, determinados atraves de algumas formulas gue
envolvem as caracteristicas fisicas dos materiais e suas dispo-
sicoes na peca. Destas relacdes, a mais bem elaborada 8 a de

BAKER-AMARAKONE" que estabeleceram:

- ‘ * a

Oy = 0,8 Cscclscu Ec,lel d (3)
onde:
a - distancia da se¢do ao ponto de momento nulo
d - altura efetiva de secao
CS e CC - coeficientes tabulados referentes ao aco e ao concre-

to

Ecy - significa a deformacao ultima na borda mais solicita-

da do concreto e seu valor maximo depende da percenta
gem da armadura de confinamento by © da altura da 1i-

nha neutra Hu

d
= % =
O4i © oy -0.0015(1+],5pw+(0,7_0’]pw) F‘I (4)

Caso algum dos valores dos 6, encontrados difiram muito
das rotacoes admissﬁyeis 9,;» Procede-se a um novo reajustamen-
to nos momentos Xi‘ Se nao houver convergencia, em uma certa
quantidade de vezes, podera ser necessario alterar a posicao de
alguma rotula ficticia, ou fornecer melhores condicOes as  se-
c6es mais solicitadas para que estas possam permitir a conver -

gencia do processo.
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4,2,2, METODO DAS ROTACOES IMPOSTAS (METODO DE MACCHI) ‘'3

Baseia-se no conhecimento da capacidade de rotacao das se
coes criticas, determinadas por um programa de ensaios coordena-
dos pelo CEB em funcao de elementos parametricos, e que leva em

consideracao principalmente a percentagem de armadura na secao.

Por este metodo chega-se a valores dos momentos que condu
zem a um equilibrio estatico da estrutura. Ao contrario do ante-
rior, este admite a contribuicao de regioes inelasticas formadas

entre as secoes tornadas plasticas.

Apoiado no principio da superposicao, estabelecem-se as
equacoes de compatibilidade geometrica para cada uma dessas rotu

las e determinam-se separadamente:

a) 0s valores dos momentos oriundos do carregamento externo (car

regamento ultimo).

p/ 8 = 0 > 8.+ S6..X, + k§1 aikxk = 0 (n-equacao)} (5)

b) Os valores dos momentos devidos a imposigdo de rotacdo inelas

)(1)

tica, tornada unitaria (wi=] , as secoes entre as rotulas.

n
p/ s = 1 » 511 + jZi Gik + 1 =0 (m-equacao) (6)
=1

Arbitrando os valores para as rotacoes plasticas ei e as
contribuicoces inelasticas Py, refletida em termos de coeficien-
tes de majoracao, determinam-se os momentos correspondentes e

faz-se a superposicao de todas as distribuicoes; assim se obtem

(1)

y e, segundo Macchi, a rotacao plastica que ocorre fora das
rotulas plasticas arbitradas.
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a distribuicao final:

"=t ig} Vifly, 121 %Mo, 7
onde:

Mwi =Xy P/ w; =1 e/ 0y =0/ Yy =0

Mei =X; p/ e, =1 ep/ O ii = p/ ¢, =0

M0 = Xi ¥o. =0 e p/f bi o= 0

0 emprego pratico deste metodo coincide assim com o uso
direto das equacoes gerais de compatibilidade, por isso designa

do "METODO EXATO".

0 calculo dos coeficientes iis 84y 8 e feito wusando

io
um diagrama momento-rotacao [M-8] elastoplastico trilinear ,
conforme fig. 4.7. No tracado deste diagrama, limites L, e L,
s30 os do bilinear, incluindo-se neste o Lo da fissuracao na se
¢ao.

e ¢ recorre-se

Quanto aos limites das rotacqes emin nax

ao abaco que traduz os resultados finais das pesquisas coordena
das pelo CEB (vide apendice A).

L%
£

Lag Lz

Lo

|F®

Diag. Momento- Rotagdo Trilinear
Fig. 4.7
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No apendice A estdo apresentados roteiros praticos para
aplicacao dos dois metodos acima descritos, bem como exemplos

de sua utilizacao.

4,2.3, METODO DE COHN°®

COHN, desenvolveu um metodo visando atender, inicialmen-
te, ds condicoes de equilibrio e serviciabilidade. A capacidade

de rotacao e testada posteriormente.

A solucao, obtida por decalagem na linha de fechamento
da distribuicdo de momento elastico, resulta de combinacOes do
carregamento @ltimo, porem multiplicados por parametros apropria

dos, ligados as secoes.
0s valores destes parametros devem satisfazer as seguin-
tes hipoteses;

a) No carregamento de servico as secoes criticas devem permane-

cer no dominio elastico.

b) No carregamento uitimo, os esforcos devem satisfazer ao equi

1ibrio estatico.

¢) 0Os valores desses parametros devem ser minimos.

As secoes criticas sao posicionadas com base no diagrama
de momentos fletores elastico e as regioes plasticas formadas,

devem garantir que a capacidade de rotag¢ao seja a necessaria.



-33-

CAPITULO V

METODOS ITERATIVOS DIRETOS
(CONSIDERACAO DA NAO-LINEARIDADE FisicAa Do C.A.)

No capitulo anterior foram apresentados dois méetodos que
consideram os efeitos da plasticidade na redistribuicao dos es-

forcos nas estruturas.

Todavia esses metodos, "das rotacﬁes ultimas" (metodo de
BAKER) e "das rotacoes impostas" (metodo de MACCHI), <consideram
que a contribuicdo plastica se da de forma discreta e que a rigi
dez dos elementos permanecem invariantes no decorrer do processo

de convergencia dos esforcos na estrutura.

Neste capitulo serao apresentados dois algoritmos automa-
tizados para resolucao de estruturas aporticadas planas de con-
creto armado. 0 primeiro desenvolvido com base no "metodo dos es

forcos" e o segqundo no "metodo dos deslocamentos".

A consideracao da nao-linearidade fisica do C.A. em ambos,
conduz a uma atualizacao dos valores da rigidez flexional e nor-
mal dos elementos a cada etapa do processo iterativo e com isso

os efeitos da plasticidade se diao de forma continua no mesmo.
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5.1, ALGORITMO DE ANALISE PELO METODO DAS FORCAS

0 desenvolvimento deste metodo sera feito sob a mesma Oti
ca dos metodos acima citados, destacando-se as semelhancas e as

diferencas desse com os demais.

5.1.1. CONCEITOS BAs:cos (PRINCIPIO DOS TRABALHOS VIRTUAIS-PTV)

Seja um elemento qualquer da estrutura sob acao de um sis

tema de forcas em equilibricd fig. 5.1.1,

Fig.5.1.1 Elemento generico

Submetendo-o a uma pequena deformacao virtual compativel
com suas vinculacoes e que nao altere a situacdo de equilibrio.
0 Principio dos Trabalhos Virtuais assegura que: "0 Trabalho Vir
tual realizado pelas forcas externas e equivalente a soma dos

Trabalhos Virtuais efetuada pelos esforcos internos".

ZV = [H o ds (5.1.1)
onde:
L - forca externa generalizada
Y - deslocamento virtual generalizado
W - esforco interno generalizado
¢ - deformacao virtual generalizada

ds - unidade de comprimento do elemento generalizado
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No sentido de facilitar a apresentacao e o desenvolvimen
to deste principio as estruturas aporticadas planas {objetivo
deste trabalho), convem estudar isoladamente a acao dos esfor-
cos de flexao, preponderantes para este tipo estrutural despre-
zando, em primeira aproximacao, a influencia dos demais, normal
e cisalhante. Desde que essas simplificacoes nao alterem o esta
do de equilibrio entre forgas e suas reacoes, o PTV podera ser

aplicado.

Seja entao um elemento de portico plano submetido a um
conjunto de forcas em equilibrio {(fig. 5.1.2a). Pelo PTV, em se
aplicando entre duas sec0es infinitamente proximas um desloca -
mento virtual V (fig. 5.1.2b), o trabalho realizado pelo momen-
to Zi’ das forcas externas, e equivalente ac somatorio dos tra-
balhos dos esforcos internos W. ocasionados pelas deformacoes so

fridas por toda a estrutura, em decorrencia do deslocamento vir

tual V.
y ¥ % ’/ 7/ ,ﬁ
A % 4 {'/
7 k £ ’
o} Elemento sob forgas em eiliprin
a-
M,

b) Rotagdo virtual no element

Fi9. 5.1.2

Assim a equacao (5.1.1), para as secoes adjacentes a se

cao i escreve-se:

ZiV = [Ni¢ds (5.1.2)
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Porem, desde que para satisfazer a compatibilidade geome
trica entre os elementos, a rotacao mutua entre secoes conti-
guas deve ser nula, a equacao (5.1.2) tem sempre seu primeiro

termo igual a zero:

[wi¢ds =0 (5.1.3)

Esta equacdo constitui a base para o metodo de analise

plastica em questao.

5.1.2. DESENVOLVIMENTO DO METODO (APRESENTACAO E EQUACOES BASI-
CAS)

Seja uma estrutura, aporticada plana, "n" vezes hiperes-
tatica, submetida a um carregamento qualquer, conforme fig.

5.1.3a.

Tornando-a isostatica, por insecao de "n" rotulas "ficti
cias", conforme fig. 5.1.3b, os esforcos a essas rotulas incor-
porados, a fim de reproduzir o equilibrio,devem satisfazer a

equacao (5.1.3).

T r— 7 3 ( 1 {
— T
R B ) g; 144 : -6}
p—— T — ?
— '
— 1 Iy Y
_
o) Est. hiperestotica b) Est. tornade isostdfica

Fig.5.1.3 Determinogdo do sistema principal
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Portanto, para se determinar 0os momentos atuantes em ca-
da rotula, no sistema tornado isostatico (sistema principal)con
sidera-se a influencia de um momento fletor incognito ﬂi’ funcao

do Hiperestatico™ Xi, atraves da equacao (5.1.4)

Jﬁicbds =0 (5.1.4)

=\

onde i= Xi.Mj

onde:
¢ € a curvatura das secoes ao longo dos elementos devida ao car
regamento externo e aos momentos incoghitos ﬁi atuantes em ca

da rotula do sistema.

(+)

Nao havendo variacao na rigidez dos elementos , para
uma mesma etapa de carregamento. A curvatura ¢ podera ser compu
tada como a soma da curvatura produzida pelo carregamento exter
no ¢, e a devida aos momentos incognitos Mj’ ditos momentos hi-

(*}

perestaticos, nas rotulas ¢j; j=1,n.

[Miquods + 321 Mgsds = 0 (5.1.5)

(**)

A curvatura pode ser determinada pela equacao geral ¢= %
M M

segundo isso ¢, = T? e ¢j= Tg
M. M n ﬁﬁM.
J K°ds+ ) [—-—K——J-ds=0 (5.1.6)
j=1

(

+) Ou em partes do elemento considerado.

(*) 0 _que ndo deve ser confundido com o principio da superposi-
cao, va11do apenas para o regime elastico. 0 que estd se pro
cessando e a soma da influencia dos esfor¢os internos (5011
citantes e resistentes) em presenca de uma mesma rigidez,co
nhecida K. -

(**) = — B -
So esta sendo considerada a influencia dos esforcos de fle-

xao com detrimento das contr1bu1c0es dos esforcos normais e

cisalhantes,.
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Neste ponto reside uma sensivel diferenca entre os meto-
dos de analise plastica anteriormente citados, o de Baker e o

de Macchi, e este em desenvolvimento.

Apoiado na distribuicao de curvatura ao longo dos ele-
mentos, fig. 5.1.4, Macchi simplifica os calculos considerandoa
contribuicdo da curvatura ndo-elastica atraves de duas formas

diétintas.

A primeira se refere as zonas inelasticas, isto e, 'zonas

entre rotulas, para o dominio elastico, como:

[KMi¢pds = M?¢k onde: ¢ = [2 ¢ _ds (5.1.7')

A segunda se refere as zonas plasticas, isto &, na re-

giao adjacente as rotulas consideradas.

f 9 ) _ y
}1M1¢pds = Mo, onde: @, = [2 ¢ ds (5.1.7")

(M? significa o valor do momento medio no comprimento 2p consi-

derado).

A equacao geral, segundo essas simplificacoes torna-se

entao:

MM n (M. M. _
I 19 g4s 4+ Z[#ds+ ) wkM‘1?+M§?e.=u (5.1.7)

ET j=1 ET k=1,m
J#i
Baker utiliza a mesma maneira de simplificacao, porem

nao considera as contribuicdes das regioes inelasticas, ficando

a equacao (5.7) na forma:
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O

. . O ’ .« —_

» -
__/Disfri buigdo de momentes

-

-,
onk Lk TiCA CURVATURA PLASTICA

ZONA INELASTICA AVATURA ELASTICA

l—-—-.-—-—o—o-——--—

Distribuigdo real do curvatura

DistribuicGo 1deglizoda dq curvdtuma

Fig. 514  Contribuigao pidstica da curvaturo
pelo metodo de MACCH!

Distribui¢dio da curvatura pare cada etopa de carga

Diag. momento curvatura
detgrminacoo da rigidez

Fig. S5.1.5
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M.M n [M.M. a
f 19 4gs + V|1 ds + M, =0 (5.1.8)
TT jsVET L
J#i

sendo T T o produto do Modulo de Elasticidade medio de concreto
pela inercia relativa de secao levada constante ao longo de to-

do processo.

Por outro lado, no metodo aqui em desenvolvimento, nao
se faz distincao entre regices elasticas e nao-elasticas, reti-
rando-se o valor da rigidez do proprio diagrama momento-curvaty
ra {M-¢], a cada mudanc¢a na distribui¢aoc de momentos e ao longo

de todo o elemento. (fig. 5.1.5)

0 controle das deformacoes na estrutura e feito ao final
de cada etapa de carregamento, definindo-se com isso, o crite -

rio da analise em estudo.

No caso da analise ser de projeto de uma estrutura, as
deformacoes deverao ficar Timitadas aos valores maximos permiti

dos.

No caso da analise ser de verificacdao encontra-se a car
ga de rutura da estrutura, ou a capacidade maxima resistente da
mesma. 0 controle sera feito buscando-se a menor carga que pro-
move a formac¢ao de um mecanismo em parte ou na estrutura como

um todo.

5.1.3. DOMINIO DE APLICACAO DO METODO

No item anterior foi desenvolvida a formulacao geral do

metodo para descrever as equacoes de equilibrio do sistema es-
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trutural.

Estas equacoes, por sua vez, estdo vinculadas a definicgdo
do sistema isostatico principal para a estrutura, conforme a in-
sercao de rotulas "ficticias" de igual numero ao grau de hiperes

taticidade da mesma.

0 posicionamento dessas rotulas conduz a definicado prima-
ria do mecanismo de rutura global que a estrutura possa vir a
assumir. Por isso o sistema isostatico principal escolhido deve
ser coerente com o comportamento da mesma, face a distribui¢ao do

carregamento que lhe e aplicado,

Em geral a localizacao dessas rotulas se faz nas regioes
de maior concentracao de esforgos. Para um determinado esqueleto
estrutural e uma nao muito variada forma de distribuicao de car-
regamento, estas regiaes nao variam muito. Podem ser determina -
das 3@ priori atraves de uma analise elastica pouco rigorosa, ou

no conhecimento do comportamento de uma estrutura semelhante.

0 dominio de aplicacao do metodo fica assim restrito a va
lidade do sistema isostatico principal adotado para o conjunto,

estrutura e carregamento atuante,

5.1.3.1. SISTEMA ISOSTATICO PRINCIPAL

0s elementos de calculo que serao desenvolvidos no decor-
rer desse trabalho, baseiam-se no esquema estrutural apresentado
na fig. 5.1.6 (uma estrutura aporticada plana, de multiplos anda
res, sob carregamento vertical qualquer e uma distribuicao de

cargas horizontais qualquer, em um dos lados externos), o que
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abrange o conjunto estrutura e carregamento comumente encontra-

dos na pratica.

0 sistema isostatico principal para este esquema estrutu
ral, esta apresentado na fig. 5.1.7, De acordo com a argumenta-
cdo anterior admite-se gque as rotulas estejam posicionadas nas

principais regioes de concentracao de esfor¢os (momentos).

A designacdo das rotulas seguiu a orientacdo apresentada
na fig. 5.1.8. Definindo-se tres tipos de rotulas a, b e ¢, em
uma unidade tipo portico simples. Esta apresentacao sera  util
na definicao e na preparacao dos elementos do algoritmo de cal-

culo da estrutura (programa computacional).

Ve-se que apenas nas faces laterais, a rotula tipo a nao

aparece.

5.1.3.2. DETERMINACAO DOS ESFORCOS NA ESTRUTURA

Na fig. 5.7.9 estao esquematizados genericamente os dia-
gramas de influencia dos momentos devidos as cargas externas,ver
ticais (MV ) e HORIZONTAIS (MH

0 0
(Xj) atuantes em um determinado andar P.

}, e aos momentos hiperestaticos

A aplicacdao do metodo inicia-se por descrever, para cada
rotula, a expressao geral {5.1.6), constituindo-se entao um sis

tema de "n" egqguacoes, como se apresenta.em (5.1.9).

M; (M +M MM

)
1 H n
[ f{ ©  ds + ZX.J—‘K—lds =0 (5.1.9)
j=14 i=1,n

onde:
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"n" e o numero de momentos hiperestaticos no sistema, igual ao

nimero de rotulas "ficticias".

5.1,3.3. DETERMINACAO DOS MOMENTOS. HIPERESTATICOS

Determinar os momentos hiperesaticos que satisfacam  as
condictes de equilibrio do sistema (5.1.9), & na verdade encon-
trar os valores dos esforcos de flexao que atuam nas  posigoes
onde estdo Tocalizados “ficticamente" as rotulas no sistema isos

tatico principal.

A resolucdo desse sistema e feita através de um procedi-
mento iterativo em que, partindo-se de um conjunto de valores
iniciais, determinados utilizando-se a rigidez elastica, fazem-
se ajustamentos nos valores da rigidez dos elementos, em cada
etapa de calculo, e encontra-se novo conjunto de valores para

0os momentos hiperestaticos.

Este processo prossegue ate haver convergencia final, is
to e, ate que dois conjuntos de valores consecutivos nao apre -
sentem diferen¢as significativas entre si. Caso nao haja con-
vergéncia a um numero determinado de iteracoes, promove-se uma

verificacao de formacac de mecanismo parcial ou global.

A carga de rutura considerada sera a menor carga que nao

promova mais o processe de convergencia.

No caso de verificagao da estrutura, promove-se uma ana-
lise para o carregamento de projeto previsto multiplicado por

coeficientes de majoracao.
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DIAGRAMA DE BLOCOS DO PROGRAMA P1/FORGAS

CALL DADOS

!

CALL REACEX

i

CALL KPR ("] CALL XBAR [T CALL MMAX

O—

CALL REACEX

CALL imxr —_— CALL DETEV 51 CALL iMTVX
cau.wmn
CALL DETEP [o=™1 CALL INTHX
[ ] CALL INTXX
CALL FLEX
CALL £aasa

'

CALL RESOLUGAO

<>

CALL INCRE | KONT = 1 |—ad KHNC = KINC + 1

KONT = KON + 1

& >
<G >

6o To @

6o T% ) I

OIMINUI O INCREMENTOl—={ KONT =1 |—=f o To (D

NAO CONVERGIU EM Q
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5.1.4.1, SUBROTINAS DO PROGRAMA P1/FORCAS

Subrotina DADOS - Lé e imprime as caracteristicas fisicas, geome
tricas e topologicas da estrutura e das secoes tipo, cal-
cula os parametros caracteristicos dos trechos da estrutuy

ra.

Subrotina REACEX - Le e imprime os dados gerais sobre os carrega
mentos nos elementos e calcula os esforcos no sistema prin

cipal devido a carregamento externo.

Subrotina MHPR - Determina atraves das subrotinas auxiliares XBAR
e MMAX as posicoes e os valores dos momentos maximos no

sistema principal isostatico.

Subrotina REACX - Calcula as reacoes na estrutura a partir dos

hiperestaticos determinados.

Subrotina MATRXT - Calcula os parametros gerais para a montagem

da matrix de flexibilidade do sistema principal.

Subrotinas DETEV e DETEP - Calculam a rigidez dos trechos de vi-
ga e pilar respectivamente, atraves do equilibrio dos es-

forcos obtidos na subrotina GAUSS.

Subrotina GAUSS - Calcula a deformada gue equilibra os esforcos
solicitantes aos resistentes pelo processo descrito em

5.3 auxiliados pela subrotina SIACO e function FUNC.

Subrotina SIGMA - Calcula os esfor¢cos na secao para uma determi-

nada deformada.

Subrotina SIACO - Calcula os esforcos nas fibras de aco de uma

determinada secao.

Function FUNC - Calcula os esforgcos no concreto.
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Subrotina INTVX e INTHX - Calcula os diagramas de influencia re
lativo aos esforcos nos vaos e nos pilares respectivamen

te.

Subrotina INTXX - Calcula os diagramas de influencia relativo

aos hiperestaticos calculados na etapa anterior.

Subrotina FLEX - Monta a matriz de flexibilidade relativa ao sis

tema principal adotado para a estrutura.
Subrotina CARGA - Monta o vetor de carga do sistema.

Subrotina RESOLUGAO - Resolve o sistema de equacodes e imprime 0s

resultados.

Subrotina AJUSTE - Compara os valores dos hiperestaticos calcula
dos em duas iteracoes consecutivas e ajusta a uma distri-

buicdo admissivel.

Subrotina CURVA - Determina os valores maximos para os momentos

nas secoes criticas.
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5.2. ALGORITMO DE ANALISE PELO METODO DOS DESLOCAMENTOS

Nao cabe aqui descrever o desenvolvimento do metodo dos
deslocamentos nem mesmo a tecnica dos elementos finitos a este
associado, mesmo porque, alem de ser bastante conhecidos, a sua

deducdo sob a consideracao nhao-linear € muito complexa.

Partiremos entdo da equacac de equilibrio (5.2.1) cuja ex

pressao e valida para qualquer que seja a relagao tensao-deforma

[ B'g dv + f = 0 (5.2.1)
v

onde B € a matriz que relaciona as deformacoes ¢ em qualquer pon
to do corpo com os deslocamentos nodais a, neste corpo discreti-

zado, segqundo a expressao (5.2.2)

(5.2.2)

tm
1}

[§==]

1

onde ¢ campo de deslocamento generalizado U se associa ao campo

de deslocamentos nodais a atraves do funcional de forma N

U=Na (5.2.3)

A equacao (5.2.1) baseada no principio dos trabalhos vir-
tuais, ou da minimiza¢ao de energia, e valida para qualguer tipo
de material. Logo podera ser aplicada a um material elastico nao
linear, como & 0 caso do concreto armado, em que a relacao ten-

sao-deformacao € da forma (5.2.4)
o = ole) (65.2.4)

As relacoes (5.2.4) e (5.2.1) sao suficientes para caracterizar

um problema nao-Tinear, cuja solugao podera ser encontrada atra-
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ves da resolucdo de um sistema de equacdes do tipo

p(a) = P(a) + f = K(a)ea + f = 0 (5.2.5)

A equacao explicitada mais adequada depende do tipo do
problema e do metodo de discretizagaoc (Residuos Ponderados,
Rayleigh-Ritz, Principios Variacionais, etc.), ja que a relacao
(5.2.4) e unica, i.e., a um estado de deformacdo corresponde sem
pre um Unico estado de tensoes e P(a) tambéem e definido unicamen

te.

A solucdo do sistema (5.2.5) podera ser obtida por varias
tecnicas (iterativa direta, Newton-Rapson, incremental, etc.), a

adotada neste trabalho consistiu na iterativa direta.

Por esta tecnica, parte-se de uma solucdao inicial a (por
exemplo, a obtida por uma matriz de rigidez arbitrada K) e desta
forma obtem-se uma nova matriz 5°=5(§°) que possibilita a deter-

minacao de uma solu¢ao mais aproximada, segundo (5.2.6)
a-1 = -(K°)7t.f (5.2.6)

Desta forma a matriz K e sempre atualizada a partir da so
lucao anterior, de acordo com o procedimento a ser exposto no

item 5.3.

Repete-se este processo, segundo (5.2.7)

n-1y-1

2" = (K f

ate que a diferenca entre duas solugoes consecutivas nao diferi-

rem de uma norma estabelecida.
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CALL DADOS

i

CALL PERFIL

)

CALL INPGEQ

CALL FORMS

DIAGRAMA DE BLOCOS DO PROGRAMA P2/DESLOCAMENTO

CALL CARRE "] CALL CNOEQ
CALL APOI
\
CALL RESOL
Y
CALL ESFOR
KCNT= KONT + 1
@ 7 [ CALL DETEV Jo—=] CALL 6AUSS |=—>] CALL SIGMA
CALL SIACO
CALL FUNC
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5.2.1.1. SUBROTINAS DO PROGRAMA P2/DESLOCAMENTOS

Subrotina DADOS - Lé e imprime as caracteristicas fisicas, geome
tricas e topologicas da estrutura; numero de carregamen -
tos; numero de apoios elasticos e numero de nos restringi

dos.

Subrotina PERFIL - Monta vetor indicativo dos elementos da diago
nal principal da matriz de rigidez da estrutura no arran-

jo unidimensional.

Subrotina FORMS - Calcula os elementos da matriz de rigidez a

partir das rigidezes obtidas no equilibrio dos esforc¢os.

Subrotina CARRE - Le e imprime os dados sobre os carregamentos

aplicados a estrutura e monta os vetores de carga.

Subrotina CNOEQ - Calcula o carregamento nodal equivalente para

as cargas aplicadas nos elementos.

Subrotina APQOIO - Introduz as condicoes de contorno para os
apoios elasticos, apoios com deslocamentos prescritos e

indeslocaveis.

Subrotina RESOL - Resolve o sistema de equacoes obtendo os deslo

camentos nodais.

Subrotina ESFOR - Imprime os deslocamentos nodais, calcula e im-
prime os esforcos nas extremidades dos elementos e as rea

coes de apoio.

Subrotina INCRE - Le e imprime os parametros para o incremento
do carregamento e aplica este incremento aos esforcos de

engastamento perfeito dos elementos selecionados.

Subrotina INGEO - Le& e imprime as caracteristicas fisicas e geo-

metricas dos materiais das secoes tipo e calcula os para-
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metros caracteristicos das secoes.

As subrotinas GAUSS, SIGMA, SIACO, DETEV e a function

FUNC sao as mesmas ja definidas no fluxograma de "P1".
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5.3. CoNSIDERACAO NAo-LINEAR Ffsica Do C.A,

A determinacao da deformada de equilibrio e consequente-
mente os esforcos resistentes em uma determinada secao da estry

tura e feita considerando o efeito nao linear do concreto arma-

do.

5.3.1. RELACAO TENSAO-DEFORMACAO DO CONCRETO CONFINADO

Baseado em evidencias experimentais, KENT AND PARK!? pro
puseram a relacdao tens3ao-deformagao para o concreto, sujeito as
condicoes de confinamento por estribos retangulares* como mos-

tra a figura 5.3.1.

) . REGIAQ A-B g _<0.002

[} e e B . 2
¢ 2g €
. - f'=f' c _ C-
CONCRETO NEO CONFINADD ¢ “lo.002 \o.002

CONCRETQ CONFINADD

05 & |-4-—-—-—b———— ) REGIAC B-C 0.002<€ <¢
c 20c
2] c %
02f pf - A - : £ =5 {1z ~0.002)]
i C C C
A 0,002 €50y €5 € -
7 , - RE -DE >¢€
; GIAO C-D € > €,
Fig5.31 - RELAGAKO TENSAC-DEFORMAGKO f =0.2f"
DO CONCRETO CONFINADO ¢ ¢
0.5 y
7 = pw - Volume da Armadura Transversal
ES + 85 . - 0.002 Volume do Concreto Confinado
ou 0
€ = 3+ 0.0284 x f! b = Largura do Estribo Retangul
o 5 gular
50U wr L W
14.22 x £ 1000 J
_ b
€son ~ 2 Py, nW .| 8, = Espagamento entre Estribos
“w :
€20c = oés + 0.002 \f(‘: Em Kgf/ cm®

#* Admitiu-se que de forma identica se comporta o confinamento do cencreto com
estribos helicoidais,
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€coy " Exprime o efeito da resistencia do concreto no ramo des-
cendente do concreto nao confinado
€50n " Exprime a influencia do confinamento na dutibilidade do

concreto

€20c - Exprime a capacidade ultima de deformacao do concreto

5.3.2, RELACAO0 TENSAO-DEFORMACAO DOS ACOS

Apresentam-se a sequir as curvas simplificadas que repre
sentam o comportamento dos agos utilizados no concreto armado.

(fig. 5.3.2)

fyl! —————— 1
f!‘kﬂ - 0.9 f’ﬂ - : :1 :E
) I 0.7 fya - 'I | i
1 | h I | I
. : : I | | :
ENS ! : .e.Ms l I —
[ Bys esat [ €sp En1 Eye €sBU
! %
! i
E | ¢
! 0T7y8
fyka . \ L
FIG. 20 FIG. 20} | 09hm o039
- Sft. GHS
. ~ ~ ~ es;s’ fiB + Zofo
Fig. 5.3.2. Relacao tensao-deformacac dos acos 7 Eus

~

5.3.3. METODO DE CALCULO

Seja uma secao de C.A. submetida a esforcos solicitantes
de flexao (Ms) e normais (NS), que apresente simetria geometri-

ca com relacao ao pltano dos esforcos. (fig. 5.3.3a)
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Gel | Tei—> R
b
]
<]
et
SEGAO TRANSVERSAL DEFORMADA DA SEGAD  SEGAQ DE CONCRETO DEFORMADA DE  ESFORGOS NO  ESFORGOS
0E C.A. SOB ESFORGOS SOLICITANTES DISCRETIZADA [F EQUILIBRIO  CONCRETQ NA
ARMADURA
Fig. 5.3.3a Fig. 5.3.3b

Fig. 5.3.3. Distribuicdao dos esforcos e deformacoes numa secao
generica

Admitimos a hipotese das segoes planas, a deformada de
um ponto qualquer da secao podera ser determinada em funcdo da
deforma¢ac longitudinal do centro de gravidade da secao ch e da
curvatura da mesma Cv.

€E=¢€ +CY (5.3.1)

Numa situacao de equilibrio, os esforcos resistentes,

NR(Ecg’CV) e MR(Ecg’Cv)‘ Sao iguais aos solicitantes

H&s

N (E:

R fo (e) dA_ + L% (e) Asist (5.3.2)
1=1
NF'S

My (e ‘j/o- (€) YdA_ + }j g, (€) YA . =M

51 8

i=1

onde: As representa a area de ago e Y representa a ordenada re-

lativa ao CG,

Para o calculo das integrais sobre a area de concreto,
discretiza-se esta em fatias horizontais conforme figura 5.3.3b.

E admitindo a tensao constante e igual a tensdo media em cada
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fatia, obtem-se:

| NFG :
j(}'c {e) dA = Z di (Ei) Ai

A - i=1

(o4

(5.3.3)
NFC

/( o, (&) Y da = EE o, () Y, A
A .

[ - ‘ 1=1

onde: Ai representa a area da fatia de concreto e Yi a ordenada

correspondente ao seu baricentro.

No sentido de descrever o comportamento de uma secao sub-
metida a acrescimo dos esforcos solicitantes, deve-se encontrar
em cada etapa, a deformada de equilibrioc e a partir desta os es-
forcos resistentes. Para -isso utiliza-se o metodo iterativo de

Newton-Rapson nas equacoes de equilibrio (5.3.2).

Desenvolvendo em serie de Taylor os esforc¢os resistentes

em torno de uma deformada conhecida (¢ fv), chega-se a:

cg’

GNR(ecg,Cv)

— = aN. (e ,C )
NR(Ecg’Cv)“NR(Ecg’Cv)+ RMeg’ v ge_ + _6c, +
. J¢ € g ac C
cg cg v v
(5.3.4)
I M CI A M (e ,C )
M (e ,C oM (€ T+ " ©E e+ B 5C_ +
cg’ v R cg’ v e | cg - v
d€ € dc C
cg cg v v

Aplicando as equacoes de equilibrio (5.3.2). Desprezando
os termos de ordem superior, constitui-se um sistema linear em

funcao de €cq © Cv’ representa a seguir:
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" on A
: oN 8¢
NS —Ry R 68
aeeg ecg acv C
) v
- N | X (5.3.5)
M oM
Ms _R R 5CV
) J€ e 3 =
~ cg C:Cg Cv CVJ

Substituindo os elementos diferenciais do sistema (5.3.5)

por diferencas finitas:

- "N.(€ +Ae € ) - e
aNR(ECg,CV)_ . NR( cg* cg’cv) NR( cg’ CV)
de e Ae
cg cg Tg
) - — _ E —_
aNR(ecg,cv) ) NR(Ecg’CV+ACv) Ny € Cg,cv)
acv Ev ACV _
. ‘ (5.3.6)
£ Ae ¢ ) - e C
aMR(Ecg’Cv) : MR( cgf cg’Cv) MR( cg’Cv)
3 3 - Ae
cg cg ' cg
BNR(QCg,CV) : MR(ECg,CV+ACV) - MR(Ecg’Cv)
BQY Cv .ACv

A convergéncia deste processo e assequrada desde que se
tomem valores de Ecg e CV proximos aos Ecg e Cv gue promovam 0
equilibrio.

Nesse sentido calculam-se os esforgos que provocam a fis-

suracao da peca. Em flexao simples:

MO = fCt . IZ/YCg Onde fCt = 7 + 6 B fck/100 (5.3.7)

[f em Kg/cm2]

ck



-59-

E com esforco normal solicitante Ns’ determina-se atraves

do sistema inverso ao (5.3.5) a deformada inicial para o proces-

S0:
-~ Sy
oM -—3N T r _
ﬁecg _R R : Np Ny
3 acC
¢, v (5.3.8)
= X 4 '
DET
-aM 2N _
AC,, R _R | Mr Mo
g€ de
~ . cg cg (NS’MU)

A partir da deformada de equilibrio { CV), determinam-

Ecg,
se as rigidezes normal e flexional para a regiao considerada, co

mo segue

> C
_ €9 _ v
K(norma]) N € K(f]exional) T M (5.3.9)
S S

E destas constroem-se os elementos para a matriz de flexi
bilidade (para o programa baseado no metodo das forg¢as) ou 0s
elementos para a matriz de rigidez (para o programa baseado no

metodo dos deslocamentos).
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CAPITULO VI

EXEMPLO 1

6.1. VicA CONTINUA

Neste exemplo analizou-se uma viga continua, defendida no
Apéndice A, onde além do carregamento permanente de 250 N/m acres
centou-se uma sobrecarga no vao central crescente ate a ruptura,

conforme esquematizado na Figura 6.1.1.

J Qs \J I Ir J
J 'J w=25°KN,M [ A
; Fa) y.
12,20 1922 12,20

seqgdo transversol

Fig. 6.1.1. Definicao da geometria e do carregamento

Este exemplo tem por objetivo apresentar os resultados ob
tidos pelos dois programas desenvolvidos, Pl1/forcas e P2/desloca

mentos, comparando-os entre si e com 0 obtido pelo calculo elas-
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tico Tinear.

A discretizagao da estrutura, coerente com a apresentada
no Apendice A esta apresentada na Fig. 6.1.2. onde a distingao '
dos trechos para o programa Py, baseado no metodo dos esforgos .,
corresponde aos elementos do programa P,, baseado no metodo dos

deslocamentos.

e = A
5 380 &,20 s.ooﬁ 5,00 18,22 3,90 L3 3%.00 6,20 3.00

Fig. 6.1.2. Discretizacao da Viga

Observe que esta estrutura apresenta simetria e poderia '
ser estudada como uma viga engastada-biapoiada, porem como o sis-
tema principal desenvolvido no programa foi analisada integralmen
te.

Observa-se tambem, que o carregamento maximo obtido no °
Apendice A foi sensivelmente maior, ja que as curvas tomadas como

base levaram em consideracao a totalidade da rotagao plastica.

No Quadro 6.1.1. estao mostrados os resultados obtidos pe
los dois programas desenvolvidos e os obtidos a partir do compor-
tamento "elastico", isto e, sem considerar a variacao de rigidez'

ao longo da estrutura.

NO Quadro 6.1.2. esta mostrada uma comparacao da eficien_

cia dos dois programas.



Quadro 6.1.1

9 1 2 3 4 5 _ -
Sobre M__ . . |1-2] M . 12-3| Rigidez no Rigidez |4-5] Rigidez no [5-§|
carga apoio apoio _apoio — N _ _

Elastico Nao-linear 2 Nao-Tlinear 2 Vao lateral no Apoio 5 Vao central 5

P1 ' p2 '
KN /m KN /m KN /m % KN /m % kN/mm%10%  kN/mm?x10% % kN/mm2x103 %
0 -6797 - 7150 4,9 - 7157 0.1 545,5 2892,8 81,0 3255,2 12,5

50 -7872 - 7803 0,9 - 7815 0,1 1002,8 2893,5 65,3 3231.,0 11,7
100 -8954 - 8623 3,8 - 8643 2,3 1001,7 2891,9 65,3 3206,4 10,9
150 -10835 - 9445 6,2 - 9550 1,1 1000,4 2889,0 65,3 3075.,9 6,5

Quadro 6.1.2 Eficiéncia das Caracter?sticas dos Programas
Matriz de  Tempo p/ Titeragao Tempo Memoria

Programa Constituicao Matriz Resolugao Total usc
P1/Forgas flexibilidade 0,017min 0,1667min 4,50min 23086

P2/Deslocamento rigidez

0,500min 0,1667min 3,29min 4861

=29-
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Deste exemplo pode-se concluir:

1. A diferenca entre o calculo elastico linear e o calculo nao-

Tinear e mais significativa quando se aproxima da ruptura.

2. O0s dois programas apresentaram resultados bastante proximos
(quase-coincidentes). Porem o programa P1, desenvolvido pelo mé-
todo das forg¢as apresenta apenas os resultados dos momentos (es-
forcos) sem contudo oferecer informacoes sobre os deslocamentos

e rotacoes da estrutura.

3. Analisando a eficiencia dos dois programas pode-se observar
que o tempo por Pl para montar a matriz de flexibilidade & muito
menor que o gasto por P2 para montar a correspondente matriz de
rigidez. Isto se deve ao fato de ser a matriz de flexibilidade
previamente definida para a classe do problema, sem no entanto
ser generica, como & o caso da montagem da matriz de rigidez em

P2 que e geral para todas as estruturas aporticadas planas.

4. Quanto a utilizacdo da memdria dos dois programas em Pl, pri-
meiro a ser desenvolvido, nao se teve essa preocupacao. 0 que nao
aconteceu com P2, desenvolvido com a precupacgdo de economizar me

moria e ser rapido.

5. 0 programa PZ/deslocamento mostrou-se mais eficiente, mais In

formativo e mais geral que Pl/forcas.

6. Os metodos automatizados tomam como base a rigidez media de

cada trecho (elemento) enquanto que no metodo de MACCHI Teva em

consideracao a contribuicdo plastica total; disto se conclui que

o método automatizado € conservador neste aspecto.
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EXEMPLO 2

6.2. VIGAS EXPERIMENTAIS DE PAULO CHAVES

Para ser estudada a adaptacao plastica de estruturas hi-
perestaticas a diagramas de momentos fletores divergindo do dia
grama de momentos dado pelo calculo elastico classico, foram se
lecionadas 3 vigas da tese experimental de Paulo Chaves Araujo

e Silval,

0 esquema de ensaios dessas vigas esta apresentado na

Fig. 6.2.1.

~{Sem—
Asz o e 8 _;l.scm

: : i
lol50cm—r4—150cm—-4 2'2cm
% .

d 300¢m _ 300cm Asi|o o o |- scm
Segdo transversal

Fig. 6.2.1. Esquema de ensaio das vigas continuas

V-1 foi dimensionada para o diagrama de momentos fleto-

res dado pelo calculo elastico. Utilizou-se armadura limite na

Secdo ¢ (Fig. 6.2.2).

V-2 o momento em C foi reduzido em 25% em relacao a V-1,
sendo baixada a linha de fechamento, respeitando-se o equilibrio

elastico (Fig. 6.2.2).

¥-5 o momento em B foi reduzido de 25% em relacao a V-1,

sendo respeitado o equilibrio elastico (Fig. 6.2.2).
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Fig. 6.2.2. Hipotese de calculo das vigas hiperestaticas

No Quadro 6.2.1 estao resumidas as distribuigoes da arma-
dura e as caracteristicas dos materiais nas secoes das vigas, po

dendo ser melhor avaliadas na propria tese citada’.

Quadro 6.2.1
£ £ Secao B Secao C
Viga ccd yd
(N/m2) (N/m?) AST AS2 AST AS2
(cm2) (cm?) (cm?) (cm?)
V-1 3020 56260 4,76 0,68 0,68 6,10
V-2 3020 56260 5,92 0,68 0,68 4,02
v-3 3020 50570 3,70 0,68 0,68 8,04

Nos Quadros 6.2.2, 6.2.3 e 6.2.4 estao organizados os re-
sultados obtidos na simulacao das vigas pelo programa P2/desloca
mentos (por este fornecer maiores informa¢oes que o P1) para as

vigas V-1, V-2 e V-5 respectivamente.

Nas Figuras 6.2.3, 6.2.4 € 6.2.5 estao plotadas as curvas
comparativas obtidas nos ensaios experimentais e as simuladas.

Alem da comparacdo com o comportamento “elastico" das mesmas.



Quadro 6.2.2. Resultados da simulacao de carregamento na viga V-1

P Mg Mg % Me Mg n MMy K Ky
(KN) (KN.m)  (KN.m) (KN.m)  (KN.m) (kN/mm?) (kN/mm?) (kN/mm?)
10 4,55 4,55 0 -5,9 -5,90 0 1,297 4653 5001 5533
20 9,10 9,10 0 -11,79  -11,80 0,00 1,296 4644 4986 5518
30 13,66 13,65 -0,05 -17,69 -17,70 0,05 1,295 4636 4972 5504
40 18,21 18,20 -0,05  -23,58 -23,60 0,08 1,295 4627 4957 5488
50 22,76 22,75 -0,05  -29,48 -29,50 0,07 1,295 4619 4941 5473
60 27,31 27,30 0,05  -35,37 -35,40 0,08 1,295 4601 4925 5457 -
70 31,87 31,88 0,06 -41,26 -41,30 0,09 1,295 4601 4908 5440
80 36,42 36,40 0,06  -47,16 47,20 0,08 1,295 4592 4891 5423
90 40,98 40,95 0,06  -53,05 -53,10 0,09 1,294 4582 4873 5406
100 45,53 45,50 0,07 -58,94 -59,0 0,10 1,294 4573 4854 5388
110 50,09 50,05 0,07 -64,83 -64,90 0,11 1,294 4563 4835 5369
113,3 51,58 51,55 0,06 -66,79 -66,85 0,09 1,295 4560 4828 5363

DiTterenca en

tre a rigidez o

A10 e 113 2,0%
KNewtons

3,5% 3,1%

*Valores proporcionais aos calculados em 10KNewtons

_99-



Quadro 6.2.3. Resultados da simulacao de carregamento na viga V-2

M Mx K, K, K,

P Mg "3 % c C % ~Ms /My
(KN) (KN.m)  (KN.m) (KN.m)  (KN.m) (kN/mm2) (kN/mm?) (kN/mm?)
10 5,00 5,00 0 - 4,99 - 4,99 0 0,998 5423 5849 4115
20 10,01 10,01 0 - 9,98 - 9,98 0 0,998 5412 5830 4107
30 15,01 15,01 0 -14,98 -14,97 0 0,998 5401 5810 4100
4Q 20,01 20,02 0 -19,98 -19,96 0 0,998 5390 5790 4092
50 25,00 25,02 0 -24,99  -24,95 0,2 0,998 5378 5769 4084
60 30,00 30,03 0,1 -30,00 -29,94 0,2 0,998 5366 5747 4078
70 34,99 35,03 0,1 -35,02 -34,93 0,3 1,001 5355 5724 4068
80 39,98 40,04 0,1 -40,04 -39,92 0,3 1,002 5342 5700 4060
20 44,97 45,04 0,2 -45,07  -44,91 0,4 1,002 5330 5676 40517
100 49,84 50,05 0,4 -50,37 -49,90 0,2 1,010 5317 5540 4042
110 54,65 55,05 0,7 -65,70 -54,89 1,5 1,019 5305 5387 4037
120 59,24 60,06 1,4 -61,52 -59,88 2,7 1,038 5292 5092 4018
123.,3 60,65 61,71 1,7 -63,69 -61,53 3,5 1,050 5288 4871 4978
126,7 62,08 63,41 2,1 -65,83 -63,22 4,1 1,060 5284 4684 3943
129,6 63,36 64,86 2,3 ~-67,72 -64,67 4,7 1,07 5281 4541 3914
Diferenga en
tre a rigidez 2,6% 22,4% 4,9%
a 10l e 130KN

*Valores proporcionais aos calculados em 10 KNewtons
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Quadro 6.2.4. Resultados da simulacao do carregamento na viga V-5

P Mg Mg 7 Me Me 1 MMy Ky Ks
(KN)  (KN.m)  (KN.m) (KN.m)  (KN.m) (KN/mm? ) (kN/mm?2 ) (kN/mm?)
10 4,14 4,14 0 -6,72 -6,72 0 1,623 3871 4144 6636
20 8,28 8,28 0 -13,44 -13,44 0 1,623 3865 4134 6613
30 12,43 12,42 0 -20,15  -20,16 O 1,621 3858 4124 6589
40 16,58 16,56 0,1 -26,85 -26,88 0,1 1,621 3852 4113 6564
50 20,54 20,70 0,8 -33,91 -33,60 0,9 1,651 3544 3642 6086
60 24,66 24,84 0,7 -40,68 -40,32 0,9 1,650 3628 3628 6061
70 28,68 28,98 1,0 -47,65 -47,04 1,3 1,661 3531 3536 6033
80 32,57 33,12 1,7 -54,87 -53,76 2,1 1,685 3525 . 3382 6004
90 35,73 37,26 4,1  -63,55 -60,48 5,0 1,779 3520 2903 5962
91,1 36,06 37,72 4,4  -64,54 -61,22 5,4 1,789 3520 2855 5957
92,2 36,39 38,17 4,7 -65,52 -61,96 5,7 1,800 3519 2810 5952
93,3 36,73 38,63 4,9 -66,49 -62,69 6,0 1,810 3518 2768 5947
94,4 37,07 39,08 5,1 -67,46 -63,43 6,3 1,820 3518 2729 5942
95,5 37,41 39,54 5,4 -68,43 -64,18 6,6 1,830 3517 2692 5937

Diferenca en
tre a rigidez 9.1% 35,0% 10,5%
a 10 e 95,5KN

*Valores proporcionais aos calculados em 10KNMNewtons

_89_
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FIG. 62.3
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Deste exemplo pode ser concluido:

1. Mesmo com alteracao no diagrama do momento fletores de dimen-
sionamento, n3ao foi observada mudanca substancial, ou proporcio

nal, na carga de ruptura (proxima a 110 KN).

2. 0 fato das vigas terem sido dimensionadas para diagramas de
momentos diferentes do dado pelo calculo elastico, tendo conse-
quentemente uma distribuicao de armadura diferente da que seria
dada pelo calculo elastico, conduz a uma alteracdo de rigidez ao
longo da estrutura, acarretando uma distribuicao de momentos di

ferentes da dada pelo calculo elastico.

3. Observando o Quadro 6.2.3 e a Fig. 6.2.4 nas quais o momento

em C foi reduzido de 25%, ficando esta secao menos rija, nota-

se que |M.[ foi sempre menor que |Mj|. J3 no Quadro 6.2.4 e na
Fig. 6.2.5, em que o momento em B foi reduzido e o momento em C
aumentado, nota-se que o momento em C cresceu mais rapidamente

que o momento em C da viga V-1,

Este comportamento do concreto armado contraria as hipo-
teses do calculo elastico para um material elasto-plastico ideal,

segundo as quais |M.| seria sempre maior que |[M].
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EXEMPLO 3

6.3, ANALISE DO COMPORTAMENTO DE UMA VIGA ESBELTA

Este exemplo consiste na analise do comportamento de uma
viga esbelta "L", Fig. 6.3.1, inicialmente apresentada pelo Prof.
Adolfo Polilo na Revista Estrutura nQ 29 e analisada pelo Prof.

Lobo Carneiro na mesma revista no® 38.

[l Jla=t8wm] | J ) ]3]}

uﬂ

ELASTIOO

=N Ak

1£6,00 m
a} DISTRIBUIGAC DE MOMENTOS FLETORZS

L 1 2 2 3 3 4 4 & B &
C LED < 1,30 X 1,20 X 130 LRO >

b) DISCRETIZAGAO POR ELEMENTOS

~bwrS58em—
e LI =-t'
b— ll
I I S Iy
| SR N by
7]
Am pa ?
-jtl -
: Ll

¢) SECAO TRANSVERSAL
FIG 6.3.1
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0 Prof. Lobo Carneiro analisou esta estrutura dimensiona
da segundo o calculo elastico {no estado Timite ultimo) parauma
carga uniformemente distribuida q, a qual admitiu um coeficien-
te de seguranca de 1,65 para o dimensionamento, segundo a NB1

em 1961,

Este tambem analisou, a mesma estrutura pelo calculo elas
to-plastico ("Ultimate Load"), rebaixando a Tinha de fechamento
de 30%. Na Fig. 6.3.1 esta representada pela linha cheia que se
obtem aplicando a reducdo do diagrama elastico tracejada para a

carga de servico.

Portanto, se no calculo elastico utilizou o momento  de
1,65.81,0 KN.m para o dimensionamento nc Estadio III, pelo célcg
1o elasto-plastico o Prof. utilizou 1,65.56,7 KN.m no apoio {en-

gaste).

0s resuitados de dimensionamento foram:

1. hipotese elastica

Momentos Armacao

Engaste M=81,0 KNM 4,9 cm?
Mp=13,4 KN.m (4 1/2)

ao M=45,6 KN_m 2,4 cm?
Mp=75,0 KN.m (49 3/8)

2. hipotese elasto-plastica

Momentos Armacao

Engaste WM=56,7 KN.m 3,2 cm?
Mp=93,5KN.m (49 3/8+2¢ 3/16)

ao M=55,1 KK.m 2,9 cm?

Mp=91,0 KN.M (4¢ 3/8)
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Antes de prosseguir, observemos que a soma de momento no
apoio e o momento maximo no vdo e ligeiramente menor no calculo
elasto-plastico. Apesar de ter sido mantida a "parabola isosta-
tica”. Em consequencia disso, a soma das armaduras negativa e
positiva, nas secoOes mais solicitadas e 16% menor no caso do
calculo pelo programa elasto-plastico, verificando-se uma econo

mia nas armaduras, alem de maior facilidade na sua distribuicao.

Com esses dados foi analisada esta estrutura pelo algorit
mo nao-linear desenvolvido e os resultados para as duas hipote-
ses de dimensionamento estao apresentadas nos Quadros 6.3.1 e

6.3.2.

Nas Fig. 6.3.2 e 6,3.3 estao mostradas as curvas momento
carregamento e a variacao da rigidez nos elementos para as hipo
teses de dimensionamento elastica e elasto-plastica respectiva-

mente,

Comparando os resultados obtidos no calculo hao-linear do
programa desenvolvido com os lineares, diemnsionados a partir
da Tinha de fechamento elastica e elasto-plastica, apresentados

nos Quadros 6.3.1 e 6.3.2, pode-se observar que:

A diferenca entre a analise nao-linear e a analise 1i-
near & maior no caso do dimensionamento a partir da L.F. elasto
plastica. Isto mostra que: o acompanhamento esperado de reducao
de 30% de momento no engaste (MC) nao foi igualmente aceito pe-
Ta estrutura. Esta diminuicao foi em torno de 16%. (Esta consta
tacdo podera tambem se observada no exemplo anterior, exemplo

2)

Por outro tado, o maior enrijecimento no vao, provocado

pelo aumento da armadura na mesma e a consequente diminuicao na
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armacao do engaste no dimensionamento elasto-plastico, fez com
que a flecha no vao fosse menor que no caso do dimensionamento

elastico.

Tambem a carga da ruptura foi maior no caso elasto-plas-
tico, com sua rigidez variando menos no vao e mais no engaste

que o elastico, conforme ja era esperado.

A distribuicao de momentos no cas¢o do dimensionamento
elasto-plastico ficou mais uniforme (MC/MB), que o caso elasti-
co, alem da distribuicdo da armadura ser mais economica & a de-

formabilidade da peca ser menor como ja dito.



Quadro 6.3.2

Viga LB1 dimensionada pelo calculo elastico linear classico-carregamento distribuido

M0 flecha | M 'Mengaste Mengaste

q nao-linear  vao l enmaste nao-linear linear % - K Ky - Ka Ky Ks
KN /m KN.m mm vao KN.m KN.m kN/mm2 kN/mm2  kN/mm%  kN/mm2 kN/mm?
3,0 7,01 0,94 2,12 - 14,89 - 13,50 10,0 20546 20539 20541 20548 27709
6,0 14,15 1,86 2,08 - 29,43 - 27,00 9,0 20539 20525 20528 20547 27594
9,0 21,24 2,79 2,08 - 44,09 - 40,50 8,9 20531 20510 20515 20544 27474
12,0 28,35 3,72 2,07 - 58,73 - 54,00 8,8 20523 20495 20502 20541 27350
15,0 35,47 4,66 2,07 - 73,33 - 67,50 8,6 20516 20480 20488 20538 27221
18,0 42,60 5,601 2,06 - 87,89 - 81,00 8,5 20508 20467 20475 20534 27087
21,0 49,68 6,60 2,07 -102,59 - 94,50 8,6 20500 20079 20460 20531 26945
24,0 56,56 7,70 2,08 -117,80 -108,00 9,1 20492 19168 20205 20529 26789
27,0 62,42 9,28 2,17 -135,37 -121,50 11,4 20484 16301 19270 20530 26580
28,0 64,36 9,87 2,20 -141,50 -126,00 12,3 20482 15322 19013 20530 26501

3,1% 25,4% 7,4% 0 4,4%

_él-



Quadro 6.3. 3
Viga LB2 dimensionada pelo calculo elasto-plastico classico-carregamento distribuido

M~ flecha M M

q nﬁoz??near vao fﬁﬂ%ﬂéﬁﬁ ngg??iﬁzar ??332:6 % K, K, K, Ky Ks
KN/m KN.m mm . vao KN.m KN.m kN/mm2 kN/mm? KN/mm2kN/mm2KkN/mm?2
3,0 7,84 0,91 1,63 - 12,79 - 9,45 35,3 24295 24286 24287 24298 20468
6,0 15,70 1,83 1,62 - 25,56 -18,90 35,2 24285 24266 24268 24291 20406
9,0 23,56 2,74 1,63 - 38,31 -28,35 35,1 24275 24246 24250 24284 20341
12,0 31,42 3,67 1,62 - 51,04 -37,80 35,0 24265 24226 24230 24277 20276
15,0 39,30 4,59 1,62 - 63,74 -47,25 34,8 24255 24206 24211 24270 20208
18,0 47,19 5,h2 1,62 - 76,42 ~-56,70 34,8 24245 24184 24191 24262 20138
21,0 55,09 6,45 1,62 - 89,08 -66,15 34,7 24234 24163 24170 24255 20065
24,0 62,90 7,44 1,62 -101,94 -75,60 34,8 24224 23555 24149 24248 19987
27,0 70,54 8,65 1,63 -115,25 -85,05 35,5 24213 22573 23062 24241 19615
30,0 77,04 10,37 1,69 -129,90 -94,50 37,5 24203 19148 22050 24237 19044

3,8% 21,2% 9,2% 2,5% 1,0%

_8L_
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6.4, ANALISE DA DISTRIBUICAO DA ARMADURA EM UM PORTICO PLANO DE

CONCRETO ARMADO

Partindo-se de um portico de referencia "P0", dimensiona

do segundo a NB1/78 para os esforcos obtidos na analise elasti-

ca, Fig.

6.4.1 foram realizadas simulacoes na distribuicao daar

madura no sentido de observar o desenvolvimento dos esforcos e

das deformacoes ho mesmo.

P

P
q

8 KN/m

P

P

YRR NERYE

T I 3131

a) Definicdao geometrica e do carregamento

> 3 s 8 T s » W 12 I3 4
5 6 T 8 9 10 itz i3 4
¢ 2 3 Py
i L n 14
b) Discretizacao da estrutura

Fig. 6.4.1.

Defini¢ao do portico de

referencia

40 KN

30em

50¢cm

'Fck=3.000N/cr[12

fyk=50.000N/Cm2

i POII
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Secoes Dimensoes d,  ASI] h AS2

tipo (cm) (cm) (em2) (cm) (cm?)

] e 4 30530 3,0 24,10 28,0 24,10

As —;;;;'T:da 2e3 30x30 3,6 13,80 28,0 13,80
\ | 5e14  30x50 3,0 17,00 47,0 30,00

l 5e13  30x50 3,0 23,00 47,0 13,00

AS | T g e 7 e 8 30x50 3,0 16,50 47,0 20,00

b —t
11 e 12 30x50 3,0 16,50 47,0 20,00

9 e 10 20x50 3,0 26,0 47,0 13,00

c) Distribuicao de armadura no portico “PQ"

Na Fig. 6.4.2 e no Quadro 6.4.1 estao mostradas as dife-
rencas entre a analise elastica classica, que considera a rigi-

dez invariante ”EC.I" e a analise nao linear,

As diferencas mais significantes estao localizadas nos
pilares que apresentam variacoes entre 10% a 24% e no vao late-
ral, onde atraves da analise nao linear os esforcos aumentaram
de 14% sobre os mesmos obtidos da analise linear isto se deve a
maior sensibilidade da analise nao linear para a nao simetria do

carregamento na estrutura.

No Quadro 6.4.2 podem ser observadas as diferencas entre
os esforcos e deformacoes do portico de referencia "P0" e os de
mais indicados, todos analisados pela analise ndo linear. Ja que

a analise linear ndo comporta esta simulacao.

Na verdade esta e a grande importancia da analise nao 1i
near, pois a disposicdao e quantidade de armacao proveca uma re-

distribuicao nos esfor¢os da mesma.



__ Linear

__ Nao Linear

-439,07 -403,73
- y “4%0,50 -36875
418,59, -393,06 RACHA
’ 1]

4 -15233
-112,42

Quadro 6.4.1
VALORES DOS MOMENTOS FLETORES EM (N.m) DESLOCAMENTOS
DP1 BAZ V27
P]max V]max szax A2max V2max P3max A3max V3max p4max x10-3m x10-"rad x1073m
4,00 200,34 35,33 439,07 222,90 42,25 430,50 155,06 152,33 27,3 L'7;46 -15,6
46,31 192,55 26,53 418,59 240,00 47,35 413,95 180,49 122,42 14,4 - 9,73 -14.,6
+91,4%  +4,0% +33,2%  +5,0% +7,1% +10,8%  +4,0% +14,1% +24,43% +89,6% 123,4% +6,9%

Fig. 6.4.2. Analise comparativa entre os esforcos obtidos na analise elastica linear e a analise

nao linear

_58...



Quadro 6.4.2

MOMENTOS FLETORES NOS ELEMENTOS EM (KN.m)

DESLOCAMENTOS E ROTACOES

P1max V1max szax A2max V2max P3max A3max V3max P4max DP1 OA2 fve
: (mm)  (x10-*rad) (mm)
1. PO -46,31 192,55 26,53 -418,59 240,00 47,35 -413,95 180,49 122,42 14,40 - 9,73 ~-14,60
2. PS5AC -42,02 177,15 31,37 -453,69 207,22 43,39 -443,23 166,45 117,27 14,06 - 6,12 7,65
|2-1|/1 +9,3% +8,0%+18,2 +8,4% +13,7%  +8,4% 47,1% V7,8%  44,2% v2,4% ¥37,1% V47 ,6%
3. P5VC -49,19 197,37 31,33 -406,07 254,61 42,50 -396,04 185,55 125,40 14,30 - 6,25 -12,20
13-1]/1 +6,2%  42,5%418,1%  43,0%  16,1% +10,2% 4,32 42,84 42,4% ¥0,7% ¥35,7%  +16,4%
4. PSYL -34,57 202,01 20,46 -406,41 243,31 52,65 -407,43 189,38 111,46 14,12 -13,50 - 9,80
l4-1]/1 425,3%  14,9%+22,9%  42,9% 41,42 411,2% +1,6% +4,9%  49,0% ¥1,9% +38,7% +32,9%
5. PZPC -50,30 190,71 28,72 -418,28 235,61 53,89 -419,23 183,49 117,69 12,60 - 9,77 -14,20
|5-1[/1 +8,6% +1,0% +8,3% 0 1,84 413,8%  +1,3% 21,7%  ¥3,9% +12,5% +0,4% v 2,7%
PO - Esquema de referencia (dimensionado pelos esforcos elasticos)
Oa2 . ; :
" .:; va A Vs P5AC - Aumentado em 50% a armadura nos ipo1os centrais
va P5YC - Aumentado em 50% a armadura no vao central
P, Py Py P, POSVL - Aumentado em 50% a armadura nos vaos laterais
P2PC - Igualada a armadura aos pilares laterais (aumentada em 75% a

armadura)

_vg_



-85~

Analisando o Quadro 6.4.2 pode ser destacado:

1. Quando se aumenta a armacdo nos apoios centrais (P5AC), a ri

gidez nestas regioes aumenta e em consequencia ha uma maior con
centragao de esforcos diminuindo-o0s nos- vaos adjacentes e enrije

cendo mais a estrutura (diminui as deformacoes).

2. Quando se aumenta a armadura nos vaos (P5VL e P5VL) aumentam
os esforcos nos mesmos, porem suas deformac¢oes (flechas) dimi-

nuem, isto e, tornam-se mais rijas.

3. Quando esse aumento na armadura nos vaos e feito nao simetri-

camente, provoca uma maior rotacao nos apoios adjacentes (P2VL).

4, Quando se enrijecem ospilares os esforcos nestes aumentam e a

estrutura fica mais rija a forcgas horizontais.
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CAPITULO VII

CONCLUSOES E SUGESTOES

Foram abordadas no final de cada exemplo apresentado con-
sideracoes conclusivas; reunindo o que essas consideragdes contem,

podemos consignar como conclusOes finais os seguintes itens:

1. E factivel praticamente por meios computacionais, nao
excessivamente elaborados; calcular os esforgos numa estrutura de
concreto armado, com a consideragdo da variagac de rigidez em tre
chos discretos.

i

2. Para o carregamento de servigo os exemplos abordados
mostraram que as discrepancias obtidas nao sao significativas pa-
ra fins praticos, no entanto a abordagem nao-linear pode permitir
distribuicdo da armadura em termos mais economicos, o gque tem im-
portante significado orgamentario, alem de permitir conhecimento

mais exato de comportamento estrutural.

3. Como consequencia do item anterior, verificou-se a pos
sibilidade de redugoes de flechas mas posigOes em que essas se fa

cam necessarias.

4. Verificou-se tambem que a analise nao-linear poe em
evidencia a infiuencia ro diagrama final das eventuais alteracgoes

que se fagam na estrutura, devidos a mddificagdes da armadura dife
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rentemente da obtida pelo calculo elastico usual.

5. Nos exemplos em que o calculo atingiu a situacao de
ruina, a metodologia aqui apresentada permitiria uma variacao
bastante plausivel de uma reducd3o a ser feita no diagrama elas-
tico, ao passo que as reducoes que os diferentes requlamentos
prescrevem, sem maiores indicagoes de sua procedencia, ficam ca
rentes de fundamentacoes. Nessas condicoes a analise nac-linear
teria essa significacao importante, de sugerir coeficientes de
reducao aplicaveis a um diagrama elastico em classes de estrutu

ras muito semelhantes.
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APENDICE A

APLICACAO ELUCIDATIVA DOS METODOS DE CALCULO PLASTICO

No Capitulo IV foram apresentados sinteticamente os funda
mentos dos metodos de analise estrutural, segundo a evolucao de
uma abordagem elastica linear para a analise plastica. Dos meto-
dos de analise plastica apresentados, citou-se o "Das Rotacoes Im

postas" (MACCHI) e o "Das Rotagoes UTtimas" (BAKER).

No sentido de procurar nao desviar a atencao das diferen
cas entre as duas concepcoes, elastica e plastica, preferiu-se

naoc desenvolver naquele capitulo, os metodos citados.

No Capitulo V foram apresentados dois metodos de analise
plastica iterativos diretos,um baseado no metodo dos esforcos e

um outro baseado no metodo dos deslocamentos.

Este apéndice se circunscreve em descrever os roteiros de
ap]icac$0 do metodo de Macchi, por ser o mais exato dos metodos
classicos acima, e do metodo iterativo direto baseado no metodo
dos esforcos, este sob uma otica intuitiva e de aplicacdo acade-
mica, acompanhados de exemplos simples de forma a deixar bem cia

ro as facilidades e as limitacoes de cada um.

Claro esta que os metodos iterativos diretos foram desen-

volvidos para aplicacao computacional, conforme descrito no Capl
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tulo V.

A.1. ROTEIRO PARA APLICACAO DO METODOS DAS ROTACGES IMPOSTAS. ME
TODO DE MACCHI

A.1.1, PREPARACAO DOS ELEMENTOS DE CALCULO
A.1.1.1. DETERMINACAG DAS SECOES CRITICAS

As secoes criticas sao consideradas as mais solicitadas em
cada regiao de momentos de mesmo sinal., A posi¢ao de cada uma

dessas regioes varia com as condigcoes de contorno de cada elemen

to & do carregamento aplicado.

Estas secoes sao determinadas aplicando-se as equacoes de
equilibrio ao elemento, sob as condicoes de contorno existentes,

encontrando-se assim um ponto ou regidao de momento maximo.

EXEMPLO: Seja um elemento viga, engastado-apoiado, de comprimen-
to "2" sob um carregamento uniformimente distribuide "q", de se-

¢ao constante, como apresentado na fig. Al.1l.

A secao critica para a regido positiva localizar-se-a em

Xes calculado a seguir:

q .
EENITERNRR R /L@-

e e &

/ 3
Fig. Al.l Determinacdo da posigdo da secdo critica

Aplicando a regra dos tres momentos, para uma viga conti-

T . - Cem oo g 982 . _gh®
nua, simetrica de dois vaos ¢, tem-se: 2Mb 2=-6 - SR Mb—- -5
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2
equilibrando: M, = 0 » Ry-o - 32 8 -9 - g - 32
A expressao geral do cortante: Q(x) = - é%— + q*x = 0
.. - 3 _
0 ponto de minimo sera: xc =3 [ ou xc = 00,3712

A.1.1.2, DETERMINACAO DO MOMENTO DE RUTURA NAS SECOES CRITICAS

A determinacao do momento de rutura (Mu), faz-se segundo

a teoria do estado limite ultimo.
EXEMPLO: Para uma se¢ao como apresentada abaixo, tem-se a formu

lacao:

- se ¢ h

A

FZ

M, = AS-Fyd(d-O,Sa)

- se ¢ > hF:

h
- . _ 2 F
My = 0,85 F ,a«b (d- 5) + 0,85 F_,(b-b }h_(d- —)

a = ‘yd c = a
0,85 b-Fed 0,85
* b > i
I e VE
I h /// 5
N A N Vi
$

d e bw’
l a— e

segGo fransversgl  deformagdo  teNsdo

Fig. A 1.2 Deferminaggo do momento de rutura
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A1.1.3, DETERMINACAO DO EFEITO ELASTICO DAS CARGAS EXTERNAS

Para cada configuragao da carga externa, aplicam-se as
equagoes de compatibilidade nas rotulas plasticas consideradas ,
tomando-se sua rotagao nula e considerando a rigidez elastica.
Encontram-se assim os valores dos momentos de compatibilidade em

cada rotula.

EXEMPLO: Considere a estrutura mostrada na fig. A.1.3.

RSN T .7 SV 5 q.2% %2 q..3
(3E11+ 3E12)X1 *eEl X277 3L 8 3EI, ~ 8
La f2 £3 A G.%2,
——_“xl‘l‘ + )Xzz -
6EI, 3EI, 3EI, 3EI, 8
%
9 f *
EEREEEE | i

Carregamento
/\
/x\

Didgroma dos momentos hiperestdticos
Fig.Al.3 Det. do efeitc eldstice

Determinados os momentos hiperestaticos X, constroi-se a distri -

buigao dos momentos finais.

A.1.1.4, DETERMINACAO DO EFEITO DAS ROTACOES IMPOSTAS

Aplicando-se isoladamente em cada secao inelastica, i.e.,

nas secoes criticas nao consideradas como rotulas pliasticas, um
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momento que origine uma rotacdo unitaria nesta secao, determinam
se os efeitos que esta produz nas outras segoes, resolvendo-se o

sistema:

onde wi e o efeito da rotacao unitaria na secao critica sobre o

sistema aplicado a i-esima equacao
EXEMPLO: Para o vao lateral de uma viga continua, mostrada na

fig. A.1.4, tem-se:

Pela equacao dos tres momentos

%, 2, %,
('3-E'I: + m)xl +-6_E-I; X, + 0,371 =0

A L ¢ A e
a [ a [ A F A
o,arll.:‘

\-——//-

distribuicdo dos momentog Fletores
paro rotagde vunitdria em F

FIG. A.L4

A.1.1.5, CALCULO DA "RIGIDEZ ELASTICA”

A rigidez elastica pode ser determinada sem muito rigor,
tomando por exemplo o modulo de elasticidade do concreto como:
E.=21000 /?EE. E o momento de inercia da secao de concreto, sem
precisar se preocupar com a armacao.
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A.1.11. CONSTRUCAO DO DIAGRAMA MOMENTO ROTACAO INELASTICA M-o,1

A.1.11.1. PRIMEIRO TRAMO (DETERMINACAO DO PONTO L)

6 F
. . ~ . ~ . _ : ck
Determinando a res1stgnc1a a tracqo por: Fcf'“ 7 + 00

0 momento de fissuracdo e conhecido por: My = Fes

Ic/ch
A essa altura, ainda nao se detecta qualquer deformacao
de origem plastica; por isso, descontada a parcela de deformacao

elastica a abscissa deste ponto e zero. L, = (O,MO)

A,1,11.2. SEGUNDO TRAMO (DETERMINACAO DO PONTO L,)

5 n

Determinacao da altura da linha neutra "x

m-AS ¥

X = —p— (-1+/1+ _A_) + N -E—A—s
e Ag hERS

M
. S . _ X - _ 0 .
onde: m Z = h- T e 1] = 1,3 A -M— s

1]
o

1,1 - carga de curta duracao

A =
0,8 - carga em longa duracao
M, = 0,95 FyASZ
AM = M - M0 III = ASZ(h-x)
AM AM 2 -
curvatura $ = FET: - fzx;i onde o, = 3 gp¢ L, & (ulle)
%2 - comprimento da zona de momento do mesmo sinal

P
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A.1.11.3. TERCEIRO TRAMO (DETERMINACAC DO PONTO L.)

Determinado o valor do momento de rutura, no item 1.2, de
A_F
termina-se em seguida a percentagem de armadura limite W= Eﬁ%"l'

ck
Atraves do par “M,sW" entra-se no abaco da fig. A.1.5

(abaco do CEB)e encontram-se assim.os valores para 8.in © emax'

Marcando se assim dos pontos no grafico [M-ep]

L = (o.,+6_. .M e L o, +0 M
25 ( 1 min? u) 21 (o, max’ u)
POUTRES NORMALES{Variables camprises en @ )-CH. CONCENTREE
= I “' ESSAIS:

é \ Foris . Torino. Porlo-Madrid.. Mexica.
TN -
2 :
a¢ﬁ§§-________

=

R
e Q\‘§
2 §\§ R G): POURCENTAGE MEGANIGUE NOMINAL
2 ool &t& o Z . HAUTEUR DE LA ZONE COMPRIMEE
i §\§‘\ h + HAUTEUR UTILE

2
/ o
8

\ . Folonnes
w——\§ 1l
404 ‘ .
£ |
\\\‘ SRR
20 3 = e —n
— __Lrotation] #ksti
v i
0 50 40
I O O N Y | I
92 0 0S5 qé Qs 9 o7 ng 485 050 U9 i) i%
FIG A.LS

A.1.11I, VERIFICACAO DO ESTADO LIMITE DE RUTURA

Por meio dos diagramas de influencia, determinados nos

itens A.I.3 e A.I.4, traca-se a distribuicdo para carga permanen
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majorados por um coeficiente vy.

Verifica-se entao, pela condicdo mais desfavoravel de so
brecarga, qual o coeficiente de majoracao n que conduz ao esta-
do Timite de distribuicao elastica de momentos totais, i.e., dis
tribuicao elastica para carga permanente e sobrecarga, majora-

dos por y e n respectivamente. Procurando-se encontrar n mais

proximo de y que satisfaca o limite,.

'BEEYENEENN Y S syss N g

F.) A & r-) A ¥ F )

A o AN

S~— ~—_ " ~—_— ~—— \\\E—///

carga permanente s_obrecurgc

corregamento total
Fig. A.1.6 Composigdo do distribuigdo de momentos

Neste ponto duas coisas podem acontecer:

A.1.1I1.1, CASO EM QUE O DIAGRAMA ELASTICO TOTAL OBTIDO NAO E
ESTATICAMENTE ADMISSIVEL

o ———— T —-——

I - . f/\__
‘ . E‘/,/:\\b E\—/rm-i-‘-— M

Distribuicic nGo-admissivel  Redistribuigio necessdria Distribuigdo admissivel

Fig. A.L.7 Ajustamento na  distribuigdo de momentos

' a) Opera-se uma redistribuicao de momentos AM; em adicdo 3 dis-
| tribui¢ao de momento elastico total, sobre cada rotula i, de

forma a tornar e distribuicao resultante estaticamente admis

sivel. (fig. A.1.7)
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b) Esta distribuicdo obtida so sera possivel se houver compati-
bilidade de deformacoes nas secoes criticas,devendo-se para is
so, testar a distribuicdo obtida entre os valores Timites ad

missiveis.

A ordenada AMi sobre cada rotula plastica considerada, pode

ser encontrada atraves da formula:

MMy = B LUKy qoy g +KyoKyqoy,0)

onde: K, sao os coeficientes de influencia das secbes.

0s o sao obtidos no diagrama M-ep tracado anteriormente; co

mo nesse diagrama se dispoe dos valores o determinam-

ii7is?
se,na combinacao mais desfavoravel, os valores de AMmin e
AMmax .
¢) Se os valores de-AMmax e AMmin apresentarem o mesmo sinal e
o valor de AM calculado estiver entre estes limites, 1550

significa que a configuragao e compativel e admissivel.

d) Caso AM e AM sejam menores que AM, ou mesmo de sinais

min max
contrarios, a compatibilidade de deformacdo nao pode ser

atendida e deve ser feita alteracao no valor de n.

A.1,111.2. CASO EM QUE O DIAGRAMA ELASTICO TOTAL E ESTATICAMEN-
TE ADMISSIVEL

0 momento limite nao e ultrapassado em nenhuma secdo, to
davia a configuracao elastica total pode nao ser compativel, de

vendo para isso, serem averigqguados os valores de AM e AM

min max?®

procedendo-se a analise conforme os itens ¢ e d anteriores.
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A.1.IV. PESQUISA NO ESTADO LIMITE DE RUTURA

Ate aqui, o controle da inequacao nzy significa a condi-
cao suficiente para que nao haja rutura prematura, i.e., 0 coe-
ficiente de seguranca sobre as sobrecargas sao superiores ao0s
das cargas permanentes. Porem o calculo de um Noip Pode ser
util para se conhecer a verdadeira margem de seguranca e redu-

zir eventualmente as sec¢des (criticas) superdimensionadas.

Neste caso, a fim de se proceder a verificacdo do estado
de rutura, supoe-se n=y e por um processo de tentativa,faz-se ¥y

crescer ate se obter a compatibilidade de deformacoes.
0 menor valor n e obtido quando AMmin=AMo'
A.2. APLICACAO DO METODO DE MACCHI

A.2.1.1. DEFINICAO DO PROBLEMA

Seja uma viga continua simplesmente apoiada de trés vaos
de 12.20m, 19.22m e 12.20m, de secao transversal constante, fig.

A.2.T.

&— {600 ———»

A an &
wL—-.._ .:{Eozl
¥

~— 12,20 E) 19.22 & j2,20 — % 900 —
Representagdo  longitudinal (m) Secuo(ggquversur

Fig.A.2| Definigdo geometrica do  probleme

A.2.1.2. CARREGAMENTO

a) Carga permanente:
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W= (0,6.942.3,5(0,2+0,3)/2)2,5 = 17,9 t/m

b) Sobrecarga

Admite-se atuando uma sobrecarga de 22 t/m distribuida na

forma mais desfavoravel,

A.2.1.3. MATERIAIS

N

a) Concreto: Feg = 270 kg/cm?

b) Aco: F 4000 kg/cm?

vk

Armadura: Secao transversal no vao central AS = 883 c¢m?
Secao transversal sobre os apoios As = 834 cm?
Secao transversal no vao lateral AS = 343 cm?

A.2.11. PREPARACAO DOS ELEMENTOS DE CALCULO

A.2.11,1, LOCALIZACAO DOS SETORES INELASTICOS

Procedendo de acordo com o item A.1.I.1, as secoes esta-

rdao localizadas conforme mostra a fig. A.2.2.

oS, osts

. Y hd i
O e . S
A B c D

Fig. A.2.2 Localizagdo daos segoes criticas

A.2.11,2. CALCULO DOS MOMENTOS DE RUTURA DAS SECOES CRITICAS

Procedendo conforme o item A.1.1.2, encontraremos:
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Resistencia de calculo Fyd=4000/1,15 kg/cm?
ch=27ﬂ/],4 kg/cm?

Secao E

b=1600 c¢cm ; h=54 cm ; As=883 cm? - Mu=1480 tm

Secoes B e C

b=900 cm ; h=54 cm ; AS=834 cmé > Mu=1282 tm

Secoes F e F!

b=1600 cm ; h=56 cm ; AS=343 cme + Mu=641 tm

A.2.111, DETERMINACAO DO. EFEITO ELASTICO DAS CARGAS

Posicionando um carregamento distribuido unitario nas si

tuacoes mais desfavoraveis e procedendo de acordo com o item
A.1.1.3:

=-21..23
a)

No vao central: fig. A.2.3a' : ,/’//\\ P A
N

encontramos: xb=xc=-21,23 tm

Fig.A.2.3¢ Diag. de momento

gnde deduz_1m05: sobrecarga wvao central

Me=Mg=0,371(-21,23)=-7,87 tm

.F
Me=1,0(19,22)2/8 -21,23=24,55 tm

. -7.97
No vao lateral: fig. A.2.3.b:
encontramos: Xb=—7,97 tm ' 2.44
X =2,44 tm Fig.A.23s Diog. de momento”
©c sobrecargs vdo lateral

onde deduzimos:

Mf=T(0,371.12,2)2/2+D,371(—7,97)=7,28 tm
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Me=(—7,97+2,44)/2=-2,76 tm
Mf'=0,37.2,44=0,90 tm

A.2.1V. DETERMINACAO DO EFEITO DAS ROTAGCOES IMPOSTAS

Para cada secao critica inelastica, procede-se de acordo
com o item A.1.1.4.
a) Rotacao unitaria imposta a F ou F', fig. A.2.4a

encontra-se: Xb=-0,0390 EI ~0,039 EL.

i ,,f’/fhﬁh“xx‘ +0,01l% B}
XC=D,D'I19 EI ~

Fig.A.24a Diag. de momento:

a partir destes: rotacac unitdrio em F
Imposta a F Mf=-0,0145 EI Imposta a F' Mf=0,0044 El
ME=-D,0135 EI Me=—0,0135 £l
Mf;=0,0044 EI | Mc, =-0,0145 EI
b) Rotacdo unitaria imposta a E. fig. A.2.4b
encontra-se pelo sistema:
Xb=-0,0366 EI-—-XC ro.0%6e k1

a partir destes: - "///, ‘\\\‘x

Fig.A.2.48 Diag. de momento
Mf=Mf‘=—0’]35 EI C rotagdo unitdria em €

Me=~0,0366 El

c¢) Rotacdo unitaria imposta a B ou C.

encontra-se pelo sistema (em b): Xb=0,105 EI

Xc=-0,032 El

a partir destes: Mf=0,039 EI ; Me=D,0366 ET ; M .=-0,0119 EI

.F
imposta a (c¢) seria simetrico os resultados.
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A.2.V. CALCULO DOS COEFICIENTES DE RIGIDEZ “EI” (SEGUNDO A,1.5)

Eé§21000 JFck = 21000 /270 = 345000 kgf/cm?

_ (900.60.30+700.20.50+700.10/2.36)

_ - 33
9 (900.60+700.20+700.10/2)

I ¢

I 21,1 10® cm*

EI = Eé . I' = 34500.21,1.710°% = 7,31 10%2 kgf.cm?

A,2,VI. CONSTRUCAO DOS DIAGRAMAS MOMENTO-ROTACAO INELASTICA

A.2.VI.1. PRIMEIRO TRAMO (DETERMINACAO DE L)

segundo A.1.II.1: Fct = 7+6.270/100 = 23 kg/cm?

a) Secoes "E", "F" e “F'": MO=23.21,1.106/33=14,7 10% kg.cm
MO=147 t.m

b) Secoes "B" e "C": M0=23.21,1 10%/27=18,0 10%kg.cm
M0=180 t.m

A.2.VI.2, SEGUNDO TRAMO (DETERMINACAO DE L,)

segundo A.1.11.2:

a) Secao "E": X = 22,8 c¢cm ;3 Z = 46,4 cm;

M, = 0,95.3480.883.0,464 = 1356 10%® kg.cm = 1356 t.m

1

AM=1356-147=1209 t.m; III =883.46,4(54-22,8)=1278 10% ¢m"

1/r=(1209)/(21,7.10‘.0,01278)-(1209)/(7,31.105)=3,8810-3n#

(900.602/12+900.60.32+700.203/12+700. 20.172+700.103/12)
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recorrendo-se ao diagrama de distribuicao da envoltoria limite,

fig. A.2.5, tem-se o comprimento de atuacao da regiao inelasti-

ca (1] ,Q, "
P
1282tm / )<
180+ 48m
7.2 147 tm 13.2m, \?\\h_,,//
éfOfm
641tm

i480 tm

Fig.A25 Envoltdria dos momentos fletores limite

- para o meio do vao: £p=13,2m+a1=2/3.13,2.2,88.10'3=25,3J0'3rad

b) Secoes "B" e "C": X=27,2 cm ; Z=46,4 cm
M,=0,95.3480.834.0,449=1239.10% kg.m=1239 t.m
N

AM=1239-180=1059 t.m; III =834.44,9(54-27,2)=1003.10° ¢m

1/r=1059/(21,1.109.0,01003)-1059/(7,31,10%)=3,58.10-2 p-1

identicamente ao anterior, para a regjao sobre os apoios £p=4,8m

o,=2/3.4,8.3,58.10-2=11,5,10-2% rad
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¢) Secoes "E" e "F'": X=16,0 cm ; Z=50,7 cm
M1=0,95.3480.0,507=576000 kg.m=576 t.m

AM=576-147=429 t.m ; III=343.50,7(56-16)=696000 cm*=0,00696m*

1/r=429/(21,1.105.0,00696)-429/(7,31.10%)=2,35 m™*
jdenticamenteaos anteriores, para 0S vﬁos laterais “zp"=7,2 m

®,=2/3.7,2.2,35.1072=11,26.10"* rad

A.2.VI,3, TERCEIRO TRAMO (DETERMINACAO DOS L, E Loo)

seqgundo A.1.I1.3:
a) Secdo "E": M =1480 tm; W=(883.4000)/(1600.54.270)=15,1%

indo-se ao abaco do CEB: ei=24.10"3 : es=105.10-3 rad

b) Secoes "B" e "CH: Mu=1282 tm ; W=(834.4000)/900.54.270)=25,5%

indo-se ao abaco do CEB: 81=14.10-3 rad; es=54.10-3 rad

c) Secoes "F" e "F'": Mu=647 tm ; W=343.4000/(1600.56.270)=5,7%

indo-se ao abaco do CEB: 91=40°]0_3 rad; BS=170.10-3 rad



A.2.VI.4 DIAGRAMAS MOMENTO-ROTACAO PARA AS

M 0.m)

1480

&y
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-— Gmin—L*

Rotagdo ineldstica

25,3 240 105 10> mao
M 4,[fJn]
Mylizeay, SF- - - - — o L2
M, 1239
Mef 180 OFS B e C
SEG e Rotagdo inelc's_tica
s 140 54.0 103 na0
My|641 L, ____________._-—L“— e e e o o o o Lei
M, |576
M, (143 _ e
SECOES F e F' Rotagdo ineldstica
30

1,23

103 R0
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A.2.VII. VERIFICACAO DO LIMITE DE RUTURA

A.2.VII.1.DIAGRAMA ELASTICO DAS CARGAS PERMANENTES AMPLIADAS

G=Y.Wg=1,4.17,9=25,06 ton admitindo v=1.,4

momentos fletores nas secoes criticas:
ME=25,06(24,55—2.2,76):4?5,00 tm

M =25,06(-21,23-9,97.2,44)=-670,67 tm

g=M¢

M =MF.=25,06(7,28-0,90-7,87):-22,55 tm

F

A.2.VI1.2. SOBRECARGA NO TRAMO CENTRAL  fig. A.2.6

admitindo n=1,4

0 diagrama elastico para as car

gas permanentes e sobrecarga se. . L ma %

ra de: | #r i 4. L&'JJL‘

Fig. A.2.6 Carregamento

ME=475+1,4.22.24,55=]231 tm

MB=MC=-6?0+1,4.22(-21,23):-1324 tm

MF=MF.=-22,55+1,4.22(-7,87):-265 tm
Como o momento de rutura sobre os apoios e Mu=—1282 tm.

Sera necessario uma superposicao de uma distribuicio tra-

pezoidal de AM=-(-1324+1282)=42 tm

REDISTRIBUICAO DE MOMENTOS N~ itm_—

(calculo das rotacoes) 1FE.A23 Redistribuigdo )

ME=1231+42=1273 tm =23,5.10-* rad

“Emim”%Emax
MB=MC=—1324+42=-1282 tm aBmim=25’5'10_3 m
aBmax=65,5.]0'3 rad



-106-

Mo =M

F F.=-265+42=-232 tm

aFmin=aF'max=O’0]35 rad

Na combinacao mais desfavoravel tem-se:

AMmin=EI(—0,0366.23,5+2.0,0366.25,5-2.0,0135.2)1&4=Hm tm

AMmax=EI(~O,0366.23,5+2.0,0366.65,5—2.0,0135.2)104=17H3tm

RedistribuigGo esquemdtica de momentos Fletores pora AM=42 tm
FiIo. A28

ANALISE: A configuracao suposta nao apresenta compatibilidade,

pois o AM arbitrado esta fora dos Timites AM e AM

m+n max* TOdE

via, como 05 AM limites sao positivoes e maiores que o AM arbi-
trado, tambem positivo,indicam que a secao E, do vao central,

podera aceitar uma maior redistribuicao.

Admitindo-se n=1505 tem-se:

0 diagrama elastico para as cargas permanentes e sobrecar

gas sera:



ME=475+1,505.22.24,55=1288 tm
MB=MC=-670+1,505.22(-21,23)=-1373 tm

MF=MF.=—22,5+1,505.22(7,87):-283 tm. -

Ajuste AM=-(-1373-1282)=91 tm  :Fig.A29 Redistribuicdo.
Determinacdao das rotacoes inelasticas:

ME=1288+9]=1379 tm =48,10-* rad

-26.10-3

%Emin w4 * YEmax

MB=MC=-]373+91=—1282 tm am1n=25,5.10j3 ; amax=65,5.10'3 rad

MF=MF.=—283{91=192 tm am1n=1.]0'3 rad ; amax=1.10‘3 rad

Calculo dos valores limites:

AMmin=7,3](—U,0366.48{2.0,0366.25,5-2.0,0135)102=60,52 tm
AMmax=7,31(-0,0366.2642.0,0366.65,5-2.0,0135)102=2789 tm

-167-

ANALISE: Neste caso a configuracao e compativel e estaticamente

admissivel, pois AM calculado esta entre os valores Timites

e

ambos tem o mesmo sinal, alem do gue este valor & muito proximo

do AMmin

economica).

Para esta configuracao houve uma redistribuicao de:
{(1,505-1,4)/1,4 = 7,5%

Na hipotese de rutura simultanea terjamos:

2

qu22/8 = 1282+1480 4y = 2762.8/(19,22) = 59,81 t

Aoy = qu-wg = 59,81-25,06 = 34,75

, com o que traduz uma boa redistribuicao (distribuicao

Como a sobrecarga atingida foi de 1,505.20=30,10 chegou-

se a 30,10/34,75=86,6% da carga limite.
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A.3. ROTEIRO PARA APLICACAO DO METODO ITERATIVO DIRETO

A.3.1. DETERMINACAC DA DISTRIBUICAO DOS MOMENTOS. FLETORES ELAS-
TICOS

Admitindo-se a rigidez dos elementos calculada em funcao
de parémetros conhecidos, modulo de elasticidade do concreto e
momento de inercia das secﬁes,ca1cu1am-se os esforcos que atuam
na estrutura atraves da resoiucao de um sistema de equacoes,que
represente a compatibilidade dos esforcos ou dos deslocamentos

na mesma.

A.3.2. DEFINICAO DOS TRECHOS NOS ELEMENTOS (VAOS)

0s trechos sao definidos de forma a deixar bem caracteri
zados a diferenciacao na disposicao dos materiais ou da propria
geometria da sec3o. Devendo-se tambem ter a preocupacao de sa-

lientar as regioes de momentos de mesmo sinal.

EXEMPLO: Na definicdo dos trechos de uma vidga continua, deve-se
Tocalizar os trechos de forma a caracterizar a disposicao da
distribuicao da armadura e as regioes de momento positivo e ne-

gativo. (fig. A.3.1)

e ——

FiG., A3 Distribuicdo do ormaduro
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A.3.3. CONSTRUCAO DOS DIAGRAMAS MOMENTO-CURVATURA DAS SECOES

Curvas Trilineares de construcao semelhantes as curvas

Momento-Rotacdao de Macchi (A.1.11)

Primeiro Tramo (determinacao de Lo)

MO - momento de fissuracao (ALT.I1.71)

E.I - rigidez elastica (A.1.1.5)

1 . "o L o= (—— ,M)
o ECI 0 r o}

Segundo Tramo (determinacao de L,)

III - momento de inercia da secao fissurada (A.1.I1.2)
M, - momento no escoamento (A.1.11.2)

.—L = Ml L = (]_ M )

lﬂl Ec II 1 rl >

Terceiro Tramo (determinacao de L21 e L2 )

S
Lp - comprimento de plastificacao da secao
Mu - momento ultimo da secao (A.1.I1I)
6: - rotacdo limite inferior do diagrama de Macchi (A.1.1I)
8 - rotacao limite superior do diagrama de Macchi (A.1.1I)
6.
1 i 1 1
—_ = — 4 — L'—(—’M)
r; zp ry 21 r; u
8
1 s 1 _o 1
Tl o Las = G oMy)
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A,3.4, DETERMINACAO DOS MOMENTOS HIPERESTATICOS EQUILIBRANTES

A determinacdao dos momentos hiperestaticos & feita a par-
tir da resolucao do sistema de equacoes representado pela expres
sao (V.6), onde,expandida em termos das contribuicoes dos tre-

chos dos vaossfica expressada indicialmente peia expressao:

E ? [ ﬂg QTX M) : 2TX M1

([ ; dx+ I : dx%} = ¢
RN USRS o o P S E N |

J#i

n - grau de hiperestaticidade
m - nQ de vaos
NT - nQ de trecho dos vaos
K- - rigidez tangente no trecho

A.3.4,1. DETERMINACAO DAS CONTRIBUIGCOES DOS TRECHOS DOS VA0S

Do valor do momento, obtido da distribuicao dos mesmos da
iteracao anterior, levado ao diagrama [M-¢], tracado para a se-
¢ao correspondente ao trecho em estudo (A.2.3), obtem-se o valor

da rigidez correspondente ao mesmo.

Aplicando-se este valor a integral cujo desenvolvimento
esta expresso no item A.3.6, para todos os trechos, com a rigi-
dez correspondente, compoe-se o sistema de equacdes, acima des -

crito.
A resolucao do mesmo conduz a novos valores para os momen

tos hiperestaticos-

0 processo e repetido ate se obter a convergencia deseja-

da.
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A.3.5, VERIFICACAO DO ESTADO LIMITE DE RUTURA

A verificacdo do estado de rutura & feita na observancia
do processo de convergencia e nos valores maximos e minimos do

conjunto dos valores dos hiperestaticos obtidos em cada iteracao.

A.3.6. ELEMENTOS DE CALCULO PELO METODO ITERATIVO DIRETO

A.3.6.1. DETERMINACAO DAS INTEGRAIS DAS DISTRIBUICOES DE ESFOR-
COS NOS TRECHOS

4ql I‘;:}’l Agjf‘ ;ZIIIIII;_ﬁ, m”’?aijz;;] E;;];:ixfj]

,_c, _trecho

""‘-‘-‘-——Cf_—'—",

esforgos no trecho carregamento no trecho detinigio das fungods integrontes

FIG A3.6

€y G,
M =Ma+Qp (x-C)4aM —+M,
Ca Pa(X-a)2 (Pb-Pa) (x-a)3
acxsb > M = - "B b-a
bex<eT » Miz ~ b, (b-a)(x- b;a)+ (P, P2)(b-a) - E%;E)

cT b ¢c,,-x
Qa(x-c)(%é)dx+zf Mxl( ) dx+
a
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- 3_
cTM N MA(C§-CZ) , QAC(CT cz) ) QA(CT c3) .
(x)°" ~ 2% 2% 32

;ra bt zabr atht by

L T T3 72T T2

(Pb_Pa)
T gb-a)%

(b5 _ 3ab* . azb®  a*h? N a5)+
5 q T J 70
Pa(b-a) C3-b? (b+a)(C%—b2) ,

+L T, ( 3 - | - )‘l'

(P -P ) (b-a) (C%-b3 ) (2b+a)(C%-b2))
2% 3 b

CT (CT X cT C X (b Cl S .
IT - J ng(x)dx = J MA("]+ ‘I)dx"'[c QA(X-C)(']‘l' E)dX"LEJCMx (-1+ E)dx+

cT ¢,
X
+E[ MX (-]+ E)dx

et cT (ca-c2)
J Mg(x)d“‘f M () DMy (€C)=0y —— +Q,C(Cp-C)+

P (Pb Pa) (b'* ab®  3a2b?

+—2—(—3—-ab+a b-—3—)+-6-(16——)— T-——-T—-I-T--

3h Cb

- 224 2 ah)ep (b-a) (L - (AR (C-b) s
Poa C2-C2  (2bsa)
cT R (€2-C3)
11 » fc Tl ot = | G = —fp—
T T ) (C2-C2)  (C3-C3)
v L fix)900% = JC (-1 Zhdx = —5p 312
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A.3.6.2, DETERMINACAO DOS ESFORCOS NOS TRECHOS

-P

P
MB=MA+QA(CT—C)'E(PA(b-a)[CT-— (b-lz.a)]+( bz a)(b_a)(CT_ (2b3+a))

Pa+Pb
QB=QA'E'—"?—_ (b-a)

(C%-CZ) (c%-ca)
O T

cT cT
: X X
V> [ g(x)g(x)dx = [C (-I+'§)(_]+'E)dx = (CT-C)-

A.4, APLICACAO DO METODO DIRETO (EXEMPLIFICACAO MANUAL)

A.4.1. DEFINICAO DO PROBLEMA

0 exemplo aqui desenvolvido tem a mesma definicao do re-

solvido no item A.2 {(Aplicacao do metodo de Macchi}.

A.4,2, PREPARACAO DOS ELEMENTOS DE CALCULO
(DEFINICAO DOS TRECHOS NOS ELEMENTOS)

Distribuindo a armadura conforme os dados do problema e
procurando caracterizar bem as regices de momentos positivos e

negativos, constituiam-se ostrechos conforme mostra fig. A.4.1.

l)r

sesCmy
%43 €M 283 cm®
e —
A A

FIG A4.! DISTRIBUIGAO DA ARMADURA
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A.4,3, DETERMINACAO DA DISTRIBUICAD DOS MOMENTOS FLETORES ELAS-
TICOS

No sentido facilitar a resolucao do problema, pode se des
prezar a influencia da armadura da se¢do no calculo do momento
de inercia, e assim considerar constante para todos os termos o

valor da "rigidez elastica", ja que a secao permanece constante

aoc longo de toda viga.

119 33 £ X
T - DETERMINAGAO DOS MOMENTOS HIPERESTATICOS
Rididiililaw2s JITITI] ELASTICOS
A A A a
carregamento . 465.12,20+2678.19,22 12,2+19,22
- + .239.2 X, + 19.22,“ o

P 2678 485 _ _2678,19.22+465.12,20 +
3

|9.z: X+ R220+19.22, . o
3

momentos isostdticos

¢/x\ . X|=x3 = 1393 Tm
/xl\

momentos hiperestdticos
FIG A4 2

2678
x _ m x iy
\_/7‘
1281 (em T.m)

F6 A4.3 DISTRIBUIGAO DOS MOMENTOS FLETORES ELASTICDS
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A.4,5. DETERMINACAO DAS CONTRIBUICOES POR TRECHO

10 Vao

Trecho I: 0 momento medio obtido na distribuicao anterior. "Dis
tribuicao elastica", e de aproximadamente 100 ton.m, Sendo uma
secao de vao Tateral vaise na curva {M-¢], fig. A.4.4c.e obtem

se K =7,31.10*°ton/m2; a resolucao das integrais no trecho

trecho
0
I 3 Mymi I 3 MIMI
610 = [0 KI dx e 611 = 0 —W dx
podem ser resolvidas segundo A.3.6
I 1 [ 152,5.33% . 25.3" o5
§10 = —— |- L+ ; = -12,55.10
LT T 10 ) 3.12,2 2.12,2.%}
— 32 -] - 0,0083.10-°
7,31.10° | 3.12,22]

Igualmente, no trecho II, para um momento medio de 300tm euma ri
gidez de KII=300/16.1D'“=1,875.]0S t/m?2 5 vem:

IT II

S35 = -702,91 e §,; = 0,897

Para o trecho III, ja se tratando de uma secao sobre apoio, vai-

se na curva [M-¢]1, fig. A.4.4b,ecom momento medio dg 980 tm ob-

tem KIII=900/40,5.10'”=2,22.105 t/m2 atraves do A.3.6
I11 - ITI -
5., = -217,14.10-5 e 57, = 1,061.10-¢

Somando- as contribuicoes neste trecho
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8, = (-12,55-702,91-217,14).10"° = -932,60.10-°

(0,0083+0,897+1,051).10-° = 1,956,10-°5

O
[ )
[

]

Da mesma forma se obtem os coeficientes clapeironianos pa

ra os demais vaos.

8§10 = 6, = (-786,54-3904,84-89,88).10-5 = -4781,26.10-°
8,, = 6, = (0,9963+1,0021+40,0094).10-5 = 2,0078.10"°%
8,5 = 8,, = (0,0817+0,729240,0817).10-5 = 0,8926.10-°%
39 Vdo
8,0 =

-932,60.10-5 e §,, = 1,956.10-5

Somando as contribuicoes dos diversos vaos

8,0 = 620 = (-932,60-4781,26).10"° = -5713,86.10"°
81, = 8, = (1,956+2,0078).10-5 = 3,9638.10-3
‘521 = (522 = 0,8926.]0_5

Montando o sistema de equacoes (5.6)

-5713,86+3,9638X,+0,8926%X, = 0

1l

—> X,=X,=1176,56 tm

-5713,86+0,8926X,+3,9638%X, = 0

Obtendo-se assim os valores dos hiperestaticos referentes a pri-
meira iteracao (fig. A.4.5). Estes diferindo de 15,5% dos valores

anteriores.
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A partir da distribuicao obtida na iteracao anterior(fig.
A.4.5), determinam-se os coeficientes clapeironianos com base

em novos valores da rigidez nos$ trechos:

§810=6,0=[-(12,55+180,29+214,25)-(715,14+4125,87+481,72)1.10-%
-5329,82.10-5

8,,=6,,=[(0,0083+0,2300+1,0062)+(0,9058+1,0588+0,0085)].10~%

3,2116.10->

§12=6,,=0(0,0742+40,7705+0,0742)].10-°=0,9190.10"°

Montando e resolvendo o sistema de equagoes

-5329,82 + 3,2116X; + 0,9190X, =0

-5329,82+0,9192X, + 3,2116X, = 0 ; donde

X, = X, = 1290,32

1

Diferindo 9,7% do anterior, como mostra a fig. A.4.6. Re

fazendo os calculos dos coeficientes para esta nova distribuicao:

510=52U:[—(12,55+348,65+219,]2)—(730,69+4049,46+83,50)].10‘5
=-5443,97.10-5

§,,=62,~0(0,0083+0,4448+1,0291)+(0,9255+1,0392+0,0087)1.107°
=3,4556.10-5

62,=6,,=(0,0758+0,7562+0,0758).10-5=0,9078,10-5

Montando e resolvendo o sistema, temos os valores dos momentos

hiperestaticos na 32 iteracao de:

I
o

-5443,97 + 3,4556X, + 0,9078X,

|
o

-5443,97 + 0,9078X, + 3,4556X,
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Fig. A.4.5, Distribuicdo dos Momentos Fletores apos a 12 Iteracao
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Fig. A.4.7. Distribuicao dos Momentos Fletores apos a 32 Iteragao
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X. = X, = 1247,64 tm

Diferindo de 3,3% do anterior, como mostra a fig. A.4.7.

Refazendo os calculos dos coeficientes para esta nova dis
tribuigao:
510=620=[-(12,55+247,26+216,17)%(723,8744064,51+82,72)].10'5

=-5347,08.10-°

§,,=6,,=0(0,0083+0,3154+1,0152)+(0,9168+1,0431+0,0086)1.10-°
=3,3074.10-5

§,,=6,,=(0,0751+0,7590+0,0751).10-°=0,9092.10-°%

Montando e resolvendo o sistema para esta iteracao

-5347,08 + 3,3074X, + 0,9092X, = 0
-5347,08 + 0,9092X, + 3,3074X, = 0

Obtendo assim X;=X,=1268,10 tm, Diferindo de 1,6%.
0 processo demonstra ser convergente, conduzindo ao valor

final em torno de:

—1393

—1290
—r247 1268 1260

—ue
o
elastico T r m © ITERAGOES

FiG. A48 PROCESSO DE CONVERGENCA DOS ESFORGOS

Este valor convergente de 1260 tm difere do valor do mo-



-121-

mento na suposta fase elastica 1393 tm em torno de 10%.

No quadro A.4 esta mostrada a significativa mudanga no

valor da rigidez nos trechos.

VAO TRECHO RIGIDEZ REAL % DIFERENCIAL

I 7,31.10°% 0
10 11 5,33.10° 18,7%
111 2,23.10° 69,6%
29 I 2,78.10° 61,9%
IT 2,69.10% 63,20%

Os resultados obtidos por este processo como 0S encon -
trados na aplicagdo do metodo de MACCHI, A.3, mostram uma apro-

ximagao razoavel.
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