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APRESENTACAO

Esta dissertacdo € a conclusao de um periodo de estudos, pesquisas, leituras,
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Os capitulos 1, 2 e 3 desta dissertacao foram utilizados para gerar uma apostila de
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Deciv/EM/UFOP.

Na oportunidade, lembrar de todos que nos deram apoio, tanto na UFMG como na
UFOP (colegas, professores e funciondrios), por cada instante em que sem dudvida
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“nova” vida universitdria.
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RESUMO

Este trabalho procura mostrar os passos necessarios para se realizar uma andlise
avangada. Inicialmente apresenta-se um estado-da-arte dos diversos métodos de andlise
estrutural hoje existentes, suas caracteristicas, pesquisadores, vantagens e desvantagens,
incluindo uma parte sobre dimensionamento, com extensa bibliografia.

A anélise avancada € definida, no contexto da AS4100 (1990), como uma anélise
ineléstica de segunda ordem muito precisa em que sdo incluidos os aspectos importantes
(curvatura inicial, fora de prumo e tensOes residuais), entre outros que podem ser
atribuidos, e cumprindo severas exigéncias, de forma a se obter uma carga limite, tao
precisa que ndo sejam necessarias outras verificagdes de resisténcia ou de estabilidade
para a estrutura analisada naquele plano, conforme Chen e White (1993).

A formulagdo numérica aborda uma anélise ineldstica no plano, com o método da
zona plastica, empregando a técnica das fatias (Lavall, 1996), definindo um EF no
sistema Lagrangiano corrotacional atualizado com teoria de Bernoulli-Euler, e
utilizando o processo incremental-iterativo de Newton-Raphson padrido. Desenvolveu-se
um processo de integracdo iterativa dos esfor¢os normais, como uma melhoria que
simula o vetor corre¢do do método da rétula plastica refinada (Liew et al., 1994).

Foi feita a implementacdo computacional que aplica a formulacdo citada e inclui
os aspectos importantes, sendo apresentados alguns exemplos de valida¢do que sdo:
uma viga, dois casos de colunas e a seguir trés portais. Dois desses exemplos sdo
explorados na realizacdo de uma andlise avancada, fazendo-se um estudo paramétrico
desses aspectos importantes (a forma da curvatura inicial, arranjos da curvatura inicial e
do fora de prumo, isolados ou combinados, com e sem tensdes residuais, etc).

Finalmente, apds a discussdo de vdrios resultados e dos estudos j4 indicados, sdao
apresentados comentdrios gerais, limitagdes da pesquisa, indica-se um roteiro de como
poderd ser realizada a andlise avancada dentro de escritérios, e principalmente,
considerando a gama de combinacdes das imperfeicoes iniciais que podem existir num
problema, apresenta-se uma proposta de teorema que permite simplificar um pouco essa
tarefa, na medida que as imperfei¢cdes da configuracdo inicial poderdo ser estabelecidas
a partir da deformada final de colapso, determinada previamente, por uma configuragao

inicial ndo necessariamente mais critica.
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ABSTRACT

(Main aspects of plastic zone’s advanced analysis of in plane steel portals)

This work presents the necessary steps to make an advanced analysis of steel
structures. First, it shows the state-of-art of some now-a-days existing methods of
structural analysis, with attributes, researchers, good and bad sides, including some
design tips and wide bibliography.

Advanced Analysis as stated by AS4100 (1990) is a very accurate second order
inelastic analysis which deals with the called main aspects (member out-of-straightness,
structure out-of-plumb and residual stress), among other attributes, and complies hard
requirements, in such way to accurately define the limit load, so other strength and
stability checks are avoided (White and Chen, 1993).

The numerical approach for in-plane inelastic analysis is plastic zone method,
applying slice technique (Lavall, 1996). The Bernoulli-Euler’s finite element is defined
in an updated corrotacional Lagrange system, and the incremental-iterative process
employs standard Newton-Raphson’s strategy. The iterative axial force integration is
shown first time; it works like correction vectors of refined plastic-hinge methods (Liew
etal., 1994).

The present formulation is implemented in a computer program with the main
aspects included, and some worked examples for validation are presented: a beam, two
columns and three portals. Two of them are employed for advanced analysis, and the
main aspects are parametrically studied (like the initial bowing shape, out-of-straight
and out-of-plumb combinations, single or both, including residual stress or not).

Finally, after the examples answers, discussion and pointed studies, some general
recommendations are made, research limits, and a step-by-step procedure to make an
advanced analysis for office are shown. The main point: considering the whole
combination of initial imperfections that happens on a real problem, a proposition of a
theorem is made that can simplify this job, as this combination can be defined using the
final collapse displacement configuration, previously obtained by another not critical

initial configuration.
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RELACAO DE SIMBOLOS

1. LETRAS MAIUSCULAS COM NEGRITO

B — matriz de incidéncia cinemaética do EF corrotacional, com angulo zero, Eq. 4.24.

B - matriz de incidéncia cinemdtica do EF corrotacional, com angulo ¢, também
denominada matriz de mudanca de coordenadas instantanea, Eq. 4.23.

C, — vetor de cargas nocionais.

D — matriz elasto-pldstica constitutiva, na forma indicial Dgg.

F - vetor das forcas nodais equivalentes e/ou dos esfor¢os internos genérico.

G — matriz de compatibilidade geométrica, para cada grandeza corrotacional.

H — matriz de rigidez referente a curvatura do EF, na forma indicial Heg.

K - matriz de rigidez genérica, na forma indicial K.

K. — matriz de rigidez elastica, ver apéndice A, Eq. A.1.

K ; — matriz de rigidez geométrica, Eq. 2.15.

K ¢ — matriz de rigidez geométrica corrotacional, Eq. 4.32c.

K}, — matriz de rigidez de curvatura de barra, Eq. 4.32b.

K ¢, — matriz de rigidez eldstica com fun¢des de estabilidade, Eq. 2.17.

K ¢, — matriz de rigidez elasto-plastica, na versdo corrotacional Eq.4.32a.

K ¢;p — matriz de rigidez elasto-plastica com fung¢des de estabilidade.

P — vetor dos esforcos globais, na forma indicial P;, ver Fig. 4.7b.

Q - vetor dos esfor¢os corrotacionais, na forma indicial Qq, Eq. 4.44 e Fig. 4.7b.

R — matriz de rotacdo do sistema local do EF, com angulo 0 em relacdo ao global, ver o
apéndice G, Eq. A.32.

S — matriz de rigidez genérica global, com todos os GDLs ordenados, Eq. 4.39.

T — matriz de transformacao da MRE local para global, ver o apéndice G, Eq. A.31.

U — vetor dos deslocamentos genéricos.

2. LETRAS MAIUSCULAS EM ITALICO

Aa N - indicam valores dos termos das matrizes de rigidez, genéricos.
A;, B,, C; — coeficientes do diagrama de TR (linear ou parabdlico), secdo 5.5.
X — indica uma grandeza qualquer, (também usada na relacio de simbolos para

subscritos do item 9).
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3. LETRAS MAIUSCULAS (SEM NEGRITO, SEM ITALICO)

A —indica altura genérica.

A, — area da alma.

Ayp — area da aba.

A.— area elastica remanescente ou efetiva.

Ar — area da fatia.

A, — drea bruta da secdo.

A; — area da secdo original (ou de referéncia), utilizada para integracdo das propriedades

elasto-plasticas (Eq. 4.36) ou integracao dos esforcos corrotacionais (Eq.s 4.37 e 4.38).

B —largura ou vao de pdrticos.

B,— coeficiente de majoracdo do momento para a estrutura indeslocédvel (travada), ver

subsecdo 2.4.2, Eq. 2.8a.
B, — coeficiente de majoracdo do momento para a estrutura deslocavel (destravada), ver
subsecdo 2.4.2, Eq. 2.8b.

C — funcdo de estabilidade, Eq. 2.19a.

C, — indica uma carga nocional genérica.

Cy, — coeficiente de diagrama de momento, relativo para dimensionar a barra a flex3o.

Cm —coeficiente de diagrama de momento relativo ao fator de amplificacdo, ver
subsecdo 2.4.1.

D — médulo de rigidez genérico, Eq. 4.5.

D — integral de DdA,, no regime eldstico corresponde a EA, ver secio 4.7.

Dy, — integral de DydA,, no regime elastico vale 0 (zero) , ver secdo 4.7.

D3, — integral de DyZdAr, no regime eldstico corresponde a EI,, ver secdo 4.7.

E — médulo de Young ou de elasticidade.

E— mddulo tangente.

Eg— mddulo de rigidez apds o patamar plastico, no diagrama tri-linear, ver apéndice E.

F — forcas genéricas.

G - coeficiente de rigidez dos nds, para os dbacos de Julian e Lawrence (1959), Eq. 2.6.

H — carga horizontal genérica.

H,, — efeito da carga corrotacional Q; na estabilidade geométrica, Eq. 4.331.

I - inércia principal da secdao genérica, em geral no plano da andlise (eixo z).

I — inércia efetiva principal da se¢ao do perfil, descontando a drea plastica (eixo z).
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I, — inércia principal da se¢do do perfil, em relag@o ao eixo y da secdo.

I, — inércia principal da secdo do perfil, em relagdo ao eixo z da secao.

JA — nd inicial de uma barra ou EF.

Jg — no final de uma barra ou EF.

J,— teoria da menor deformacdo, sendo J, um dos invariantes do tensor das

deformagdes, ver secdo 4.4 (Chen e Han, 1987).

K — elemento de matriz de rigidez genérica.

K- coeficiente (CEC, 1984) fun¢ao do nimero de colunas no andar, na subsecao 2.7.1.

K coeficiente (CEC, 1984) funcdo do nimero de andares analisado, na subsecao 2.7.1.

L — dimens@o principal: comprimento ou vao de vigas ou porticos, altura de colunas.

L. — comprimento na configuracdo conhecida.

L.~ comprimento da coluna.

L4 — comprimento na configuragdao deformada ou desconhecida.

L. — comprimento efetivo de flambagem, ver Eq. 2.5.

L, — comprimento na configuracdo de referéncia.

L,; — comprimento da viga, para cilculo de G.

M — momento genérico.

M, - momento de dimensionamento, ou fatorado.

Mett — momento efetivo que provoca formacdo de mecanismo pldstico na estrutura,
determinando o colapso sem flambagem, ver Eq. 6.7 na subsecdo 6.7.7.

Miesioc — momento genérico de estrutura deslocével, ver Eq. 2.7.

Mindges— momento genérico de estrutura indeslocdvel, ver Eq. 2.7.

M; — integragdo do momento (integral de 6ydA, no né j do EF), ver Eq. 4.38.

M, — momento nominal ou de resisténcia (quando multiplicado por coef. de seguranga).

M;— momento de plastificagdo (classico), ver se¢do 2.6.

M;— momento de plastificacdo reduzido, nos métodos ERP refinados, subsecdo 2.7.2.

M, — momento de inicio do escoamento, ver se¢do 2.6.

N — carga axial genérica.

N - valor absoluto da carga axial genérica, usado na Eq. 2.20.

N* — carga axial corrigida para fungdes de estabilidade, no método ERP-R, subsecao
2.7.2.

N, — carga axial de flambagem genérica, em geral a inel4stica, ver Eq.s 6.1 € 6.2.
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N.o — carga axial que provoca o colapso, na andlise de coluna simples ou portal, ver
secdo 6.4 e seguintes.

Ny — carga axial de dimensionamento, ou fatorada.

N, — carga axial de Euler, também chamada carga critica, ou de flambagem eléstica.

Ngq — carga axial da fatia, na configuracdo deformada, ver Fig. 4.3a e Eq. 4.3.

N; — integra¢do do esfor¢o normal (integral de 6dA, no né j do EF), ver Eq. 4.37b.

N, — carga axial nominal ou de resisténcia (quando multiplicada por coef. de seguranca).

N, — carga axial de escoamento de toda a se¢cdo a compressdo, carga de esmagamento.

Ny — carga axial de inicio do escoamento.

P — carga vertical genérica, forga global genérica quando indexada (P;).

P, — carga vertical nas colunas, no portal de Zhou et al. (1990), na secdo 6.7.

Py — carga vertical usada pra determinar o fator de carga associado a Ny, ver secdo 6.4.

P, — parcela da carga vertical aplicada a viga, portal de Zhou et al. (1990), na se¢do 6.7.

Py — carga vertical que provoca o escoamento da coluna, (associado a Ny).

Q —carga corrotacional genérica, indexada como Q.

R —raio de curvatura genérico, ver Fig. 4.5b.

S — funcdo de estabilidade, Eq. 2.19b.

T - esforco de tracao genérico.

V —reacdo vertical genérica, esfor¢o cortante quando indexado (Qg).

V; — volume de referéncia para integracdo de propriedades e esforcos, ver Eq. 4.34.

W — mdédulo resistente eldstico, o subscrito indica em relagao a qual eixo.

Z. — modulo resistente pldstico, o subscrito indica em relacio a qual eixo.

4. LETRAS MINUSCULAS EM NEGRITO

p — vetor de deslocamentos globais, na forma indicial p;, ver Fig. 4.7 ¢ Eq. 4.14.

q — vetor de deslocamentos corrotacionais, na forma indicial qq, ver Fig. 4.6 e Eq. 4.13.

5. LETRAS MINUSCULAS EM ITALICO

a, b, c, d, e, f— constantes genéricas usadas para estabelecer as fun¢des de deslocamento
do centréide da secdo em fungdo da posi¢ao x da se¢ao, ver apéndice F.
k — coeficiente de comprimento efetivo de flambagem, ver subsecdo 2.4.1.

ksistema — coeficiente k autovalor da MRG com a parte geométrica, ver subse¢do 2.5.1.
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6. LETRAS MINUSCULAS (SEM NEGRITO, SEM ITALICO)

a — espessura da alma.

b — largura da aba do perfil.

¢ — func¢do de estabilidade, (Eq. 2.21a, 2.22a ou 2.23a).

d — altura do perfil, (nesta dissertagdo perfil I).

d, — altura da alma do I, (aproximadamente d-4t, ao descontar o raio do filete).

dx — variagao diferencial da posi¢ao (distancia) x.

dA,— variagao diferencial da drea de referéncia, para integragao.

dM - variacgdo diferencial do momento.

dN; — pequena variagdo dos esforcos normais avaliados nos nds extremos, quando
ocorre uma zona plastica maior em um desses nos.

dVr- variacdo diferencial do volume de referéncia, para integragao.

dX — taxa de variacdo da grandeza X genérica.

e — excentricidade genérica, ver apéndice D.

f — fator de forma da se¢do, relacdo entre os mddulos resistentes: Z/W (= 1).

g — valor (¢* + s°), para fungdes de estabilidade, (Eq. 2.19c).

i, j, k, m, n — indices genéricos para somatoérios: fatias, EF, nds, etc.

n. — nimero de colunas do andar, ver subsecdo 3.5.2.

ng — nimero de andares até a altura A, ver subse¢do 3.5.2.

Nelem — NUMero total de EF do modelo, para se obter S.

Nraia — NUMero total de fatias da secdo, para se obter as propriedades e esforgos.

p — coordenada global genérica, (u, v ou 0), na forma indicial p;.

q — coordenada corrotacional genérica, na forma indicial qg.

r —raio de giro da se¢@o em relagdo a um eixo indicado por subscrito (z ou y).

s — funcdo de estabilidade, (Eq. 2.21b, 2.22b ou 2.23b).

t — espessura da aba.

u — deslocamento na dire¢do longitudinal, eixo x do EF ou x global.

up — deslocamento na dire¢@o longitudinal, eixo x do centréide.

uo’, uy” — diferenciais em relacdo a x da fungao uy.

v — deslocamento na dire¢do transversal, eixo y do EF ou y global.

vo — deslocamento na direcao longitudinal, eixo y do centréide.

Vo', Vo~ — diferenciais em relacdo a x da fungdo vy.



Dissertacdo ® AR Alvarenga ® Relacdo de Simbolos XXII

w — carga distribuida genérica.

wye — carga distribuida na viga, do portal de Zhou et al. (1990), na se¢@o 6.7.

x — coordenada genérica no eixo horizontal, axial ao eixo do EF, paralelo ao global X.
Xp — coordenada de posi¢do de um ponto genérico P do EF.

®x — valor de k na itera¢do ®, obtido no processo de Moore II, apéndice B, Eq. A.7,8.
®*lx _ valor de k na iteracdo w+1, ver apéndice B, Eq. A.7.8.

y — coordenada genérica no eixo vertical, define o plano do EF, paralelo ao global Y.
ycap — coordenada y do centro de gravidade pléstico, ver Fig. 4.4.

yp — coordenada de um ponto genérico P da se¢@o em relagdo ao centréide 0.

z — coordenada genérica no eixo horizontal da sec¢do, perpendicular ao plano do EF.

z¢ — coordenada genérica da fatia onde se estuda a tensao residual.

7. LETRAS GREGAS MAIUSCULAS

A — deslocamento lateral genérico de pérticos, fora de prumo genérico.

Ay — deslocamento no topo da coluna devido a carga horizontal, que majora o efeito PA,
como mostra a subse¢do 6.7.4.

AF — acréscimo do vetor de esfor¢os internos ou de cargas externas.

Ap — fora de prumo de um ponto P genérico da coluna (ou barra), ver secio 5.5.

AU — acréscimo do vetor de deslocamentos da estrutura.

AP — acréscimo de carga vertical genérica, ver subsecdo 2.6.2.

Ao — imperfei¢do geométrica relativa ao fora de prumo inicial.

Ap* — fora de prumo bésico estabelecido pelo Eurocode, CEC (1990), na se¢do 2.7.1.

@ — giro genérico de barras de pdrticos, associado ao efeito de segunda ordem (M®P).

A—relagdo entre o total de fatias plastificadas e o total de fatias da secao.

8. LETRAS GREGAS MINUSCULAS

o — angulo de giro genérico.

B — pardmetro para as fungdes de estabilidade, (Eq. 2.20).

Bu — parAmetro que avalia a relacdo H/Hy (=H A/Mp) da subsecdo 6.7.1 e seguintes.
Bm — pardmetro que avalia a relagdo M/vMp, com v = 1 ou 2, na secéo 6.5, Eq. 6.6.

Bve — pardmetro que avalia a relagdo de carga vertical na viga (Py,) em relagdo a carga
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total aplicada no portal de Zhou et al. (1990), na secdo 6.7.

B* — pardmetro para as fungdes de estabilidade corrigido, no método ERP-R da
subsecdo 2.7.2.

0 — deslocamento transversal ou flecha associada a curvatura da barra ou EF.

O¢ — flecha final da barra ou EF, no fator de amplificacéo, ver Eq. 2.4.

dp — variacdo dos deslocamentos globais.

Op — flecha associada a curvatura inicial do ponto P genérico de uma coluna (ou barra),
ver secao 5.5.

80X — pequena variagio da grandeza X genérica.

Oy — deslocamento transversal ou flecha associada a curvatura inicial da barra ou EF.

Ooc — flecha associada a CI da barra , obtida com meio-arco circular, ver Tab. 6.13 da
subsecdo 6.4.2.

dps — flecha associada a CI da barra , obtida com meia-onda senoidal, ver Tab. 6.13 da
subsecdo 6.4.2.

do* — flecha associada a CI bésica definida pelo CEC (1990), na subsegéo 2.7.1.

d¢ — variacdo ou acréscimo da deformagio.

d¢j — variagdo ou acréscimo da deformagdo devido ao processo de integragdo iterativa
dos esfor¢os normais da secdo 4.10.

0 — operador diferencial parcial genérico.

€ — deformacao axial genérica.

€y — deformacdo axial do eixo (que contem o centréide) da barra ou EF.

€. — deformacdo eléstica.

&r — deformacgdo de um ponto genérico (fatia).

€, — deformac@o plastica.

€, — deformacdo limite do patamar pléstico e inicio do endurecimento sob tracdo.

g, — deformac@o de inicio do escoamento (6,/E).

€yt — deformacao udltima ou de ruptura, ver Fig.s 2.14a,b e apéndice E.

0 — angulo de giro da secdo global.

¢ — angulo de posi¢do do eixo corrotacional em relacio ao eixo X global.

A — fator de carga genérico.

A, — fator de carga aproximado, ver subsecdo 6.4.4, Fig. 6.23 e Tab. 6.18.



Dissertacdo ® AR Alvarenga ® Relacdo de Simbolos XX1V

Ac— parAmetro de esbeltez genérica para curva de flambagem, ver Eq. 6.3.

Acin — fator de carga encontrado pelo teorema cinemético da plasticidade.

Acol — fator de carga de colapso genérico.

A — fator de carga critico, (para flambagem elastica).

Aest — fator de carga encontrado pelo teorema estético da plasticidade.

An— fator de carga relativo a aplicac@o da carga horizontal H, na subsecéo 6.7.2.

Aing — fator de carga Ay, inferior, maior fator sem que ocorra o colapso, ver se¢do 6.1.

Aiim— fator de carga limite, definido pela andlise avangada.

A, — fator de carga de colapso por mecanismo, (ou pléstico).

Asup — fator de carga Ajin superior, menor fator em que ocorre o colapso, ver se¢do 6.1.

Aui— fator de carga limite, definido por anélise ineldstica de segunda ordem.

Ay — fator de carga de inicio do escoamento da estrutura ou barra.

Aso — fator de carga de colapso relativo a CI, ver subsecédo 6.4.2.

Aao — fator de carga de colapso relativo a FP, ver subsecédo 6.4.3.

Aos — fator de carga de colapso relativo a TR do diagrama de Galambos e Ketter
(1957) com n= 0.3, ver subsecdes 6.4.4 ¢ 6.7.6.

Aop— fator de carga relativo a aplicagio das cargas verticais 2P, na subsecio 6.7.2.

WL — parametro que avalia a liga¢do da viga em G, ver subsecdo 2.4.1, Eq. 2.6.

M- relagdo entre a tensdo residual méxima e a de escoamento (C; /Oy).

p — angulo de giro genérico da secdo do EF, ver Fig. 4.5 na secdo 4.4.

p’ — rotagdo especifica, conjugado energético do momento fletor, ver se¢ao 4.4.

po — angulo de curvatura inicial do EF, ndo incluido neste trabalho, ver se¢cdo 4.4.

O — tensOes normais genéricas (tracao ou compressao).

C.— tensdo de flambagem eldstica de Euler.

or— tensdo genérica de uma fatia, ver Eq. 4.3.

Omax — tensdo maxima segundo Perry-Robertson, ver apéndice D.

O, — tensao residual maxima.

o, — tensdo residual maxima na alma.

Gy — tensdo de escoamento.

T —relagdo E/E, ver Eq.s 2.35, 2.36 e 2.37; na subsec¢do 2.7.2.
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v — fungdes de interpolacdo genéricas, ver secio 4.5, Eq.s 4.15,4.16 e 4.17.

v — relagdo entre o nimero de M, necessdrios para formar o mecanismo de colapso
pléstico e o nimero de colunas do portal ou estrutura, ver subsecdo 6.7.7.

® — passo genérico do processo incremental-iterativo ou instante.

& — estiramento da fibra, ver Eq. 4.1.

0 — angulo de giro da corda do EF entre as configuracdes conhecida e deformada.

0., 0, — angulo de giro das extremidades do EF (J4 e J).

Y — angulo de giro genérico usado na subsecdo 2.6.1, ver Fig. 2.17.

9. SUBSCRITOS

X, —relacionado as grandezas do n6 inicial do EF (J4).

Xy, — relacionado as grandezas do né final do EF (Jp).

X. —relacionado as grandezas da configurac@o conhecida (®).

X, —relacionado a(s) coluna(s).

X.o1 — relacionado a condicao de colapso.

X4 — relacionado as grandezas da configuracdo desconhecida (® +1), ou referente ao
dimensionamento.

X. — relacionado ao estado eléstico ou de flambagem eléstica.

X; —relacionado a um ponto genérico: a fibra, e por extensdo a fatia.

X, —relacionado as grandezas geométricas.

Xk — usado nas integragdes numéricas das propriedades Dy, Doy € Dap, tratadas com k
variando de 1 a 3, nas Eq.s 4.35 e 4.36 da se¢ao 4.7.

Xi,j»komon — 830 indices genéricos usados nos somatorios.

Xm — relacionado aos valores médios (propriedades e deformacgdes), ver secdo 4.7 e
apéndice G.

X, —relacionado a resisténcia nominal, ja4 com coef. de seguranca incluso.

X, —relacionado ao estado plastico (p) ou a carga ou ponto (P).

Xpg — relacionado ao ponto P da secdo genérica, na configuracdo deformada.

X; —relacionado a grandezas da configuracao de referéncia (@ = 0).

X, — relacionado ao estado ultimo.

X, — relacionado a(s) viga(s).

X, — relacionado ao escoamento (y) ou ao eixo (Y).
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X,— relacionado ao eixo principal Z.
Xy — relacionado ao centréide 0 da secao genérica.
Xoq — relacionado ao centréide 0 da secdo genérica, na configuragao deformada.

Xo —indice de grandeza corrotacional genérica.

10. ABREVIACOES

CI — curvatura inicial, ver subsecdo 3.5.1.

CGp - centro de gravidade pléstico, ver Fig. 4.4 da se¢do 4.4.

EF — elemento(s) finito(s).

ERP — método eléstico com rétula plastica (cldssico ou de segunda ordem).

ERP-CN - método elastico com rétula pléstica e cargas nocionais, ver subse¢do 27.1.

ERP-M — método eléstico com rétula plastica com se¢do montada, ver subsecao 2.7.2.

ERP-R — método elastico com rétula pléstica refinado, ver subsecdo 2.7.2.

FE — fator de escala para amplificar os deslocamentos, usado para mostra as deformadas
nos exemplos das secdes: 6.6, 6.7 e 7.2.

FP — fora de prumo, ver subse¢do 3.5.2.

GDL — grau(s) de liberdade.

MR - matriz de rigidez genérica (K).

MRG — matriz de rigidez global (S).

NFP — ntimero de fatias plastificadas, ver se¢do 6.2.

PC — plasticidade cléssica, ver secao 2.6.

PL — programacao linear, ver subse¢do 2.6.1.

PT — presente trabalho (esta dissertacao).

PTV — principio dos trabalhos virtuais.

QRP — quase-rétula plastica, ver subsecao 2.7.4.

RLA - referencial Lagrangiano atualizado, ver Fig. 4.2 na se¢do 4.3.

RP — rétulas plasticas, ver Fig. 2.15 da secdo 2.6.

R-P — método rigido plastico, ver subse¢do 2.6.1.

TR — tensdao(des) residual(ais), ver subse¢do 3.5.3.

ZP—- zona(s) plastica(s), ou o método; ver subsecao 2.7.3.

2D — bi-dimensional, estruturas planas.

3D - tri-dimensional, estruturas espaciais.
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1.1 - CONSIDERACOES INICIAIS

A estabilidade das estruturas representa um campo de pesquisas que desde a
antigiiidade desperta grande curiosidade nos homens. A compreensdo dos fendmenos
associados tanto a flambagem quanto a plasticidade, tem sido a inspiracao de inimeros
trabalhos de pesquisa ao longo dos anos em todo o mundo.

A possibilidade de se dispor hoje de recursos computacionais excepcionais tem
levado a novos horizontes, e proporciona acesso a uma série de novos conhecimentos,
o que também impulsiona ao tema deste trabalho.

Assim, deseja-se aqui colaborar com o enriquecimento dessa drea da engenharia
estrutural, e permitir também o desenvolvimento de outras pesquisas complementares.

Este capitulo apresenta os objetivos desta dissertacdo, tanto ao nivel de pesquisa,
na visao mais ampla relativa a UFOP e ao programa de pds-graduacio PROPEC, do
qual faz parte, como também a nivel mais particular, do autor e seu orientador, com
relacdo a abordagem de um tema atual, importante, e cujos resultados podem ser tanto
de uso académico, como de uso pratico. Isso serd visto com detalhes na se¢do 1.3.

Na secdo 1.4 € apresentada a organizacao geral deste trabalho, fazendo uma breve
exposicao sobre os diversos capitulos que o compdem.

As referéncias bibliograficas deste capitulo estdo na secdo 1.5.

A seguir, na secdo 1.2, serd apresentada uma justificativa para este tema, que
embora pareca simples, possui uma abordagem diferente, ao ser empregado um novo

conceito de andlise estrutural e dimensionamento.

1.2 - ESTUDO DOS PORTAIS DE ACO

O desenvolvimento da informatica tornou acessivel a todos os usuarios, uma série
de recursos antes impossiveis até de se imaginar. Apds o surgimento de computadores
de uso pessoal, ocorreram vdrias etapas de aperfeicoamento destas madaquinas.
Inicialmente com o crescimento da capacidade de armazenamento e manipulacdo de
dados, seguindo-se uma série de inovagdes que disponibilizaram: grande velocidade no
processamento eletronico, equipamentos com alta confiabilidade, recursos grafico-
visuais e de multiprocessamento; possibilitando assim um avango em todas as

atividades correlatas.
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A engenharia de estruturas, usando destas ferramentas, também apresentou nas
ultimas décadas um progresso tecnoldgico bastante elevado. Como ressalta McGuire
(1992): “a engenharia estrutural assistida por computador ndo é mais uma idéia a ser
vendida; na estrutura metdlica tem um vasto emprego, do inicio ao fim, do projeto a
montagem’.

O computador possibilita a andlise estrutural em teoria de segunda ordem, com
uma modelagem mais proxima da realidade, onde o estudo da estabilidade pode
efetivamente ser realizado; o que antes era invidvel.

Mesmo assim, dispondo hoje de uma técnica de modelagem bem estabelecida e
qualificada, os engenheiros precisam de maior conhecimento no tocante as diversas
consideragdes que lhes s@o atribuidas ao fazer uso dos programas existentes, obterem
resultados adequados, fazer verificagdes do dimensionamento, e realizar o projeto.

Cada vez mais se deseja que os resultados dos célculos eletronicos efetivamente
correspondam as expectativas de um projeto estrutural, ou seja, viabilizar um sistema
estrutural para atender a uma dada arquitetura, obter solucdes onde se pode claramente
estabelecer a margem de seguranca para o uso e para as cargas, minimizar o peso da
estrutura, tanto quanto otimizar os perfis e os processos, sendo o final de tudo reduzir
custos e proceder a execugao das obras, com qualidade.

Nao se deve esquecer, que tudo isso ocorre num periodo de tempo cada vez
menor, onde ndo se pode, as vezes, dispor de muitas alternativas para a solucdo dos
problemas envolvidos no projeto. Cada vez mais surgem circunstancias excepcionais,
devido as dificuldades de obten¢do dos perfis, de dimensdes, de condicdes de transporte
e montagem, que também interferem no projeto.

O método dos elementos finitos, o método dos estados limites, a avaliagao da
plasticidade distribuida, em conjunto, formam uma base para inimeras pesquisas em
todo o0 mundo, culminando agora com o crescimento do conceito denominado andlise
avangada.

Essa andlise procura apresentar resultados mais préximos aos que sao obtidos
por meio de ensaios experimentais, reduzir a tarefa do dimensionamento, bem como
permitir um melhor entendimento ou estimativa do comportamento estrutural. Por essa

razao sera utilizada nesta dissertacao.
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Com o refinamento da técnica de andlise, surge um questionamento sobre a
validade dos resultados obtidos quando se adota um modelo estrutural, no qual nao se
considerou, por simplicidade ou falta de dados, a presenca e o efeito dos aspectos
importantes. Isto €, ndo basta fazer uma analise inelastica de segunda ordem, e obter um
resultado preciso, para se realizar a chamada andlise avancada.

Nao se trata simplesmente de fazer um célculo usando um recurso mais moderno
ou mais preciso. Nao se deseja obter esforcos para dimensionamento apenas. Nao se
trata de obter um coeficiente de flambagem do sistema.

Poderia se dizer ainda, que o objetivo é determinar uma carga ultima... Se for
denominada por carga ultima aquela que se obtém através de uma andlise ineldstica de
segunda ordem, precisa, correspondente a carga onde ocorre a flambagem ineléstica.

Mas ainda estaria faltando algo, algo muito importante: qual carga ultima?

O mistério somente se desvenda a partir do instante que se conhece o conceito da
andlise avangada, em que sdo realizadas ndo uma, mas vdrias andlises ineldsticas de
segunda ordem, todas muito precisas, e cada qual ird estabelecer um valor de carga
ineldstica limite ((ltima), e indicard um comportamento estrutural.

Virias dessas andlises cobrirdo talvez uma unica combinac¢do de a¢des de célculo
(exemplo: carga permanente e sobrecarga sem vento lateral). O que modifica e se
introduz s@o os diversos aspectos importantes a serem considerados, sdo as exigéncias
da andlise. Esses aspectos € que vao ser verificados com as vdrias anélises.

Existem vdérios aspectos que podem ser avaliados, porém exige-se que no minimo
sejam considerados os seguintes:

a. o fora de prumo de colunas e/ou da estrutura;

b. acurvatura inicial das barras, vigas e/ou colunas; e

c. as tensoes residuais dos perfis.

Esses aspectos precisam ser incorporados as etapas de cdlculo, isolados ou
combinados, de tal sorte que irdo ser obtidos alguns valores de cargas ultimas, e se
estabelece a carga limite da andlise avancada, usando o conceito da plasticidade cléssica
de limite superior, ou seja, a menor das cargas limites inelasticas (dltimas) obtidas para

aquela(s) hipotese(s).
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Como a andlise ineldstica de segunda ordem determina claramente a carga dltima,
que serd um limite de resisténcia ou de estabilidade, esse valor se torna realidade
quando se impde ao processo circunstancias proprias dos materiais, ou seja:

a. as tolerancias de fabricagdo (curvatura de barra);

b. as tolerancias de montagem (fora de prumo); e

c. as condi¢des da matéria prima, no caso os perfis sejam laminados, soldados ou

dobrados (com suas tensdes residuais).

Portanto, ao incluir esses aspectos importantes, o resultado obtido, ou seja, a
menor das cargas limites ineldsticas (ultimas), converge para o resultado que se
encontra em um ensaio de laboratdrio, e serd portanto a carga limite real daquela
estrutura, para aquela condicdo de carregamento.

E como se obteve uma condi¢do de maxima resisténcia e maior valor possivel de
carga sem instabilidade global, a estrutura esta virtualmente dimensionada no plano dos
esfor¢os. Ou seja, nenhum passo adicional de verificacdo de barras no plano, férmulas
de interacdo, valores de coeficiente de flambagem, etc; serdo necessarios para a andlise
no plano da estrutura.

A hipétese de calculo esté finda e verificada simplesmente!

Este trabalho pretende mostrar como se chega a isso, iniciando por viga e colunas
simples, e posteriormente analisando portais. Sobre a escolha dos portais: “a resposta
de portais é geralmente dominada pelos efeitos da distribuicdo da plasticidade nas
barras individualmente, jd a modelagem de sistemas estruturais maiores serd feita
adequadamente, se nos subconjuntos e barras individuais, obtém-se resultados
acurados” (Attalla et al., 1994). Portais sdo estruturas onde os efeitos estudados podem
ser mais bem observados e analisados, e assim as eventuais conclusdes podem ser de

forma fécil tanto entendidas como generalizadas.

1.3 OBJETIVO E JUSTIFICATIVAS

O objetivo deste trabalho € estudar a influéncia de algumas considera¢des que sao
exigidas, como minimas, para que uma analise ndo-linear de segunda ordem possa ser

qualificada como uma anélise avancada.
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Essas consideracdes sdo: a falta de prumo, a curvatura inicial dos perfis e as
tensdes residuais, decorrentes das tolerancias de fabricacdo e montagem, bem como dos
processos de obtencao das matérias primas: perfis laminados ou soldados, entre outros.

Embora esses aspectos importantes ja tenham sido abordados por vérios
pesquisadores em todo mundo, inclusive no Brasil, e verificando que o estudo de portais
também ndo constitui em si novidade, este trabalho ird procurar apresentar uma
abordagem diferente usando a andlise avangada. Essas exigéncias, que sao os aspectos
importantes, serdo aplicadas na andlise de estruturas mais simples: em viga e colunas
individuais, preliminarmente, e depois aos portais planos.

Com isso, o entendimento destes efeitos deverd se tornar mais facil, e assim
pretende-se que este trabalho possa eventualmente ser usado por outros pesquisadores e
engenheiros, como uma orientacdo ou mesmo um material didatico.

Este trabalho € parte de um projeto de pesquisa mais amplo, denominado “Andlise
Nao-linear Estdtica e Dindmica de Sistemas Estruturais Metdlicos”, sendo enquadrado
no assunto “Andlise ineldstica de estruturas metdlicas”.

E importante destacar que este trabalho preenche os objetivos do PROPEC
/Deciv/Escola de Minas/UFOP, relacionando duas linhas de pesquisa:

a. mecdnica computacional: que objetiva a aplicacdo de métodos numéricos na

determinacao de respostas de sistemas de engenharia;

b. comportamento e dimensionamento das estruturas metdlicas: que visa estudar

isoladamente, ou em conjunto, o comportamento das diversas partes de uma

estrutura metalica.

No caso deste trabalho, a mecanica computacional estd presente em toda a
formulacao proposta, desde a concepcao de elementos finitos, a montagem das matrizes
de rigidez constitutiva e geométrica, solucdo de sistemas de equacdes lineares para
obtencdo dos deslocamentos nodais, estratégia para obten¢do de solu¢des ndo-lineares
por processo incremental-iterativo, integracdo dos esfor¢os internos, emprego de
critérios de convergéncia; ou seja, em todas as etapas do processo computacional.

Por outro lado, toda essa programacao € direcionada para uma andlise avancada,
que pode ser definida, conforme Liew et al. (1993a,b): “é uma andlise ineldstica de
segunda ordem que representa uma forma de se avaliar tanto o comportamento da

estrutura metdlica, quanto o seu dimensionamento, visto que fica estabelecido o limite
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ou de resisténcia ou de flambagem, do sistema estrutural como um todo, e assim se

tornam desnecessdrias outras verificacoes de resisténcia ou de estabilidade no proprio

plano para as partes componentes isoladamente”.

1.4 ORGANIZACAO DA DISSERTACAO

A seguir € apresentado como os capitulos desta dissertacdo estdo organizados:

a.

os tipos de andlise, eldsticas ou ineldsticas, de primeira e de segunda ordem
sao mostrados no capitulo 2, incluindo alguns detalhes que envolvem a teoria,
as vantagens e desvantagens, os pesquisadores e colaboradores, uma posicao
histdrica e a inter-relagdo com o dimensionamento;

a andlise avancada € conceituada no capitulo 3. A sua definicdo como também
as suas caracteristicas ou atributos, as exigéncias a cumprir, como serd adotada
neste trabalho e a introdugdo dos aspectos importantes, etc; sao apresentados
no referente capitulo;

a formulagdo empregada para desenvolver a andlise ineldstica de segunda
ordem, segundo o método da zona plastica, chamada de técnica das fatias, é
apresentada no capitulo 4, onde se inclui: a concep¢do de elemento e fatia, a
lei constitutiva, os sistemas coordenados adotados, a formulacdo do elemento
finito, grandezas objetivas, obtencdo das matrizes de rigidez elasto-plasticas e
geométricas, obtencdo dos esforcos, o problema ndo-linear e também o
processo de integracdo iterativa dos esfor¢cos normais de elementos com
plastificacdo, que é uma das contribuicdes originais deste trabalho;

o capitulo 5 apresenta alguns comentdrios sobre a implementacdo
computacional, dando maior énfase 2 modelagem dos aspectos importantes da
andlise avancgada, que € o objetivo deste trabalho;

os exemplos sdo mostrados no capitulo 6, onde se procura inicialmente validar
as implementacdes realizadas, resolvendo problemas de bancos de provas, ou
seja, problemas encontrados na literatura que abordam anélises ineldsticas de
segunda ordem (de viga, de colunas e de portais). Em seguida, dois exemplos
sdo realizados (um de coluna e um de portal) fazendo-se uma anélise avangada
em detalhe, para a obtencdo de resultados relativos ao objetivo desta

dissertagao;
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f. as conclusdes advindas desses exemplos, as eventuais melhorias, as criticas, e
0s aspectos que envolvem o prosseguimento desta pesquisa, serdo abordados

no capitulo final.

Cada capitulo terd um sumadrio, mostrando as suas diversas secdes, com a
indicacdo das pédginas de inicio. No final de cada capitulo é apresentada uma lista de
trabalhos citados, ao longo do capitulo.

Apdés o dltimo capitulo, segue uma relacdo bibliografica completa, com todas as
referéncias de todos os capitulos; e o apéndice, onde sdo mostrados alguns trechos que

foram omitidos dos capitulos, para eventuais consultas.
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2.1 INTRODUCAO

O objetivo deste capitulo é apresentar uma visao geral sobre os diversos tipos de
andlise estrutural existentes, a partir do qual se pretende a introduzir a andlise
avangada, com sua defini¢do em termos precisos, no proximo capitulo 3.

Assim, na secdo 2.2 serd feita a colocacdo basica do problema estrutural.

A secdo 2.3 mostra os quatro tipos bésicos de andlises estruturais conhecidos hoje,
que sdo tratados com maior detalhes nas se¢des seguintes, a saber:

2.4 andlise elastica de primeira ordem;

2.5 andlise eléstica de segunda ordem;

2.6 andlise ineléstica de primeira ordem; e

2.7 andlise ineléstica de segunda ordem.

Essa visdo geral serd, de forma resumida, um estado da arte dos diversos tipos de
analise.

Na secdo 2.8 serdo apresentadas as referéncias bibliogréficas deste capitulo.

2.2 O PROBLEMA ESTRUTURAL

Nas ultimas décadas, o desenvolvimento de recursos nao s6 da informaética
(processadores mais rdpidos, maior espaco de memoria principal, virtual e de
armazenamento em disco, sistemas operacionais e linguagens mais poderosas, etc.),
como também dos laboratérios (medidores e equipamentos mais precisos, medicoes
mais acuradas, uso de modelos de escala real, etc.) e da propria tecnologia (maior
numero de pesquisadores e de trabalhos publicados, desenvolvimento de técnicas
numéricas e ferramentas computacionais sofisticadas), permitiram uma grande
amplitude de informacdes serem adquiridas, avaliadas e consolidadas no sentido de
resolver questdes antigas como:

Qual é a resisténcia de uma coluna, como avaliar sua estabilidade, qual a
influéncia dessa coluna, em dadas condicdes, no conjunto estrutural e como esse

conjunto estrutural interage com essa coluna’?
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(a) Coluna isolada (b) Estrutura com coluna isolada (c) Estrutura e coluna em conjunto

Figura 2.1 Interacdo entre coluna e estrutura.

Na Figura 2.1a se representa uma coluna isolada e se indica a sua deformag¢ao com
uma flambagem por flexo-compressdo. Na Fig. 2.1b o que seria a sua influéncia sobre a
estrutura se a performance dessa coluna ainda fosse independente do conjunto (isso é
apenas uma abstracdo). Mas, acompanhando a Fig. 2.1c, se percebe que ha uma
interacdo entre a estrutura e a coluna, que se deseja determinar, que niao pode ser
estabelecida como se fosse uma peca isolada unida a um conjunto independente.

Desde Euler (1759), procura-se estudar e estabelecer modelos sobre o
comportamento de barras isoladas na engenharia, em diversas dreas (englobando a
resisténcia dos materiais, a estabilidade, a elasticidade, a plasticidade, a tecnologia dos
materiais, sistemas estruturais, etc). Porém, quando esses conhecimentos sdo
empregados para entender o comportamento da estrutura como um todo e a participagao
de cada elemento nesse conjunto, principalmente ao se determinar os valores ultimos
que esse conjunto pode suportar, a resposta a questao formulada nao é simples.

Essa interdependéncia entre a barra, como uma parte isolada, e a estrutura como
um conjunto em que cada barra participa, é de complexa avaliacdo e por isso, se
procura introduzir simplificagdes, de forma a se obter a resposta desejada.

Os pesquisadores tém se dedicado muito no sentido de poder, cada vez mais,
apresentar solugdes adequadas a esse problema, que faz parte da Engenharia de Projeto.

A partir da concep¢do arquitetonica e definicdo do esquema estrutural a ser
adotado € iniciado o cdlculo estrutural. Procura-se estabelecer as condicdes necessarias

para que a estrutura seja adequada aos fins previstos, cumprindo também exigéncias de
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viabilidade, producdo e custos. Para isso, o primeiro passo € estabelecer os estados
limites dltimos e de uso da mesma.

Dentro dos parametros estabelecidos pela NBR 8800 (1986), entre outras normas,
nesta dissertacdo se adota o conceito de estado limite como o estado em que a estrutura
apresenta um comportamento inadequado, cuja probabilidade de ser atingido deve ser
suficientemente baixa (Queiroz, 1986). Usualmente, o ponto de partida para o calculista
¢ analisar os limites ultimos, ou seja, encontrar uma solucdo estrutural, e
posteriormente, adequar essa solucao, através das verificacdes dos limites de uso.

Para se estabelecer os limites ultimos, deve-se considerar inicialmente a existéncia
de dois critérios basicos a serem preenchidos: o da resisténcia e o da estabilidade.

A resisténcia avalia o que cada barra pode suportar de esforcos sem que ocorra um
estado limite por ruptura ou por escoamento, seja qual for a natureza do esforco ou de
combinacdo de esforgos.

A estabilidade avalia se a estrutura ou se a barra, ao sofrer a deformacao oriunda
de resistir aos esforcos, ou seja, no estado deformado, nao apresentardo o fendmeno de
flambagem, seja global (no plano ou fora do plano), ou local (por giro ou empenamento
da chapa ou parte componente).

Esses critérios sao aplicados desde que se conhecam também as condi¢des que
serdo impostas as estruturas: a natureza, a diversidade e o ponto de aplicac¢do das cargas,
as condi¢des de apoio, as caracteristicas dos materiais empregados, os limites aos
deslocamentos e as deformagdes, a natureza e processos construtivos (ligacdes), etc.

No passado, pela falta de recursos e de conhecimento mais profundo sobre o
comportamento estrutural, se procurava garantir a resisténcia e a estabilidade de cada
barra individualmente, para assim se garantir todo o conjunto.

A medida que foram acontecendo avancos tecnoldgicos, se verificou que esse
procedimento além de muitas vezes representar um gasto de material e recursos
desnecessdrios, também ocasionalmente proporcionava resultados incoerentes ou nao-
conservadores, como indicam vdrios pesquisadores, entre os quais: Siat-Moy (1986) e
Nethercot (2000).

Com o desenvolvimento da informdtica e toda repercussdo paralela em vérias
dreas, apareceram novas teorias € novos recursos, possibilitando que fossem

aproveitadas, de melhor forma, as reservas de resisténcia e de estabilidade que provém
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do trabalho conjunto dos sistemas estruturais, ¢ de uma melhor avaliacdo de todos os

fatores envolvidos.

Para isso, cada vez mais, tem se tornando necessario que o cédlculo estrutural se
aproxime da realidade constatada nos ensaios de laboratério (Moore et al., 1993), e
possibilite a avaliagdo segura e precisa do comportamento da estrutura.

Isso € traduzido no aparecimento da norma australiana AS4100 (1990), onde é
oficializado o uso, pela primeira vez, da chamada andlise avancada que serd abordada
neste trabalho. Essa andlise procura avaliar com mais fidelidade as estruturas,
possibilitando ndo apenas economia, mas seguranga, precisdo e confiabilidade nos
resultados do projeto estrutural.

A seguir serdo mostradas as diversas formas de anélise estrutural hoje conhecidas,

para se poder entdo introduzir a andlise avancada.

2.3 TIPOS DE ANALISE ESTRUTURAL

Seja um pértico hipotético sujeito as cargas genéricas indicadas na Fig. 2.2a. Essa
estrutura poderia ser analisada empregando diversos métodos. E suposto que as cargas
sejam introduzidas no pértico parcialmente, crescendo num processo monotonico de

zero até um valor A, que é chamado de fator de carga (indica quanto ja foi aplicado da

carga).
| / Andlise eldstica
A , de 1" ordem
W3 »' /:/‘ Andlise eldstica
My WO TR & o, oo 0 deZomem
! I 7 -
| [ P T e el
| T . ' de Pordem
B (OO S v e L2l deltomen
/’ / —S Nimﬁigeliésilig) (:/ . ERP
/ w1 | S 7 | ~ —  Andlise ineldstica
= | de 2% ord
W IO LRI T =~ I
— - — ’ !
' |
1 -
T T Deslocamento do topo A
(a) Pértico hipotético. (b) Comportamento das andlises estruturais.

Figura 2.2 Métodos de andlise estrutural.
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Para cada valor do fator de carga A, se obtém o deslocamento medido no topo do
portico A correspondente, e assim é construido o grafico da Fig. 2.2b, conforme o
processo de andlise que for adotado.

Existem trés valores de fator de carga especiais marcados neste grifico, a saber:
fator de carga critico, o de colapso e o de carga limite. Cada um desses fatores
representa um estado ultimo estabelecido a partir do método de andlise adotado,
notando-se que o método eldstico de primeira ordem ndo estabelece qualquer estado
ultimo, como esperado.

Pode-se ter uma visdo geral dos diversos processos de andlise estrutural
acompanhando a Fig. 2.3. Existem basicamente dois ramos distintos: o dos processos
elasticos, onde o material obedece a lei de Hooke em todos os pontos; e o dos processos
inelésticos, onde se considera que o material somente serd eldstico até o inicio do
escoamento, e a partir deste ponto, avaliam a plasticidade.

Em ambos os ramos, a estrutura pode ser analisada segundo sua configuracao
original, dita de primeira ordem; ou na configuracdo deformada, ou seja, de segunda
ordem. Essa ultima configuracdo € obtida considerando a influéncia da modificacdo da
geometria devido as deformacdes provocadas por um ou mais (ou parte dos)
carregamentos.

Os métodos elasticos de primeira ordem podem ser agrupados em dois tipos:

a. método tradicional, onde se pode citar o antigo método das tensdes
admissiveis (MTA), onde era usada uma série de coeficientes de correcdo e
ajustes (Cyp, Cp, O, etc.), além dos coeficientes de flambagem k; podendo ser
citado o AISC ASD (1989) como um representante deste método; e

b. método B; e B,, um pouco mais moderno, fazendo uso da andlise com a
estrutura na condi¢do indeslocdvel e depois na condicdo deslocdvel,
determinando fatores de correcdo adicionais (B; e B;) dos momentos fletores
nas barras, além dos coeficientes ja apresentados. As normas AISC LRFD

(1986) e a NBR 8800 (1986) adotam esse método.
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Figura 2.3 Visdo geral: métodos de analise.

Observe que nos dois procedimentos sdo usados esses coeficientes, para se

estimar os efeitos das ndo-linearidades fisica e geométrica.

Os métodos elasticos de segunda ordem podem ser agrupados em quatro tipos:

a.

os que determinam as cargas criticas através da avaliacdo dos autovalores que
tornam zero a diagonal principal da matriz de rigidez global (MRG) da
estrutura com o efeito geométrico incluido ou aproximado,;

os que utilizam cargas nocionais para simular o efeito de segunda ordem,
onde se pode citar a propria NBR 8800 (1996), anexo L;

0os que geram a matriz de rigidez geométrica diretamente, incluindo ou nao
todos os efeitos de segunda ordem (PA e P9) ; e, finalmente,

0s que corrigem a matriz de rigidez constitutiva através das funcgdes de
estabilidade ou funcdes similares. Os dois ultimos procedimentos sao

recomendados pelo trabalho de White e Hajjar (1991).
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No ramo das andlises inelésticas, as classificadas de primeira ordem remontam ao
inicio do método pléstico, com o tipo rigido-pldastico (R-P), onde se procura apenas
definir a carga e o mecanismo de colapso; e o eldstico com rotulas pldsticas (ERP),
onde sdo determinadas a seqiiéncia de aparecimento dessas rétulas e a carga de colapso.
O trabalho de Higgins ef al. (1971) aborda ambos os métodos.

Como indicado na Fig. 2.3, no ramo das andlises ineldsticas classificadas como de
segunda ordem, que representa os mais recentes desenvolvimentos (Gltimos 30 anos),
destacam-se:

a. os processos derivados do método elastico com rétulas plasticas, aplicando
corre¢des nos modelos anteriores: ou usando cargas nocionais (ERP-CN), ou
por um meio refinado (ERP-R) de avaliar as propriedades das secoes,
considerando a degradacdo da rigidez da barra e o médulo tangente. a partir do
inicio do escoamento, ambos adotados por Liew ef al. (1993 e 1994);

b. o mais preciso, porém mais trabalhoso, é o método da zona pldstica (ZP),
onde a plasticidade distribuida € avaliada (Clarke, 1994); e, finalmente,

c. os diversos processos alternativos sofisticados, onde se pode incluir o método

quase rotula pldastica (QRP) de Attalla ef al. (1994).

Todos esses tipos de andlises possuem suas variagdes, suas aproximacgoes, € sao
aplicados tanto a problemas estruturais planos como espaciais. Em sua maioria utilizam
técnicas introduzidas a partir do método dos elementos finitos (MEF), e assim
desenvolvem processos matriciais onde se expressam as relagdes constitutivas e
geométricas.

Isso significa que o uso de recursos computacionais como ferramenta na produgao
dos resultados desejados € fundamental.

Vale esclarecer que seja no Brasil, seja no exterior, todos esses métodos
constituem ferramentas de uso normal para desenvolvimento de projetos. Deve-se frisar
que existe naturalmente um descompasso entre a técnica que emerge da drea de
pesquisa, e a técnica empregada na parte profissional em escritdrios. Essa diferenca
exige tempo para se superar € as normas procuram agregar essas técnicas.

A seguir, serd feita uma descricdo mais detalhada sobre esses métodos de andlise,

tentando esclarecer também os termos e nomes ja indicados, procurando ressaltar:
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a. aconcepgdo, as caracteristicas e as consideracdes envolvidas;

b. fazer um elo histérico situando seu aparecimento, indicando os pesquisadores,
bem como os trabalhos que foram a base para seu estabelecimento;

c. os pesquisadores e os trabalhos desenvolvidos referentes, inclusive linhas
alternativas e complementares;

d. as vantagens, as limitacdes e a sua relagdo com o dimensionamento.

Para ndo se fazer repeti¢des nas descri¢des seguintes, a maioria das informagdes
estard seguindo as referéncias citadas em destaque anteriormente, para cada um dos

tipos de anélises j4 mostrados, sendo entdo apresentadas as referéncias complementares.

2.4 ANALISE ELASTICA DE PRIMEIRA ORDEM

Nesta andlise é considerado que o material atende a lei de Hooke em todos os
pontos da estrutura, ou seja, as tensdes sdo proporcionais as deformag¢des como mostra o

diagrama tensdo-deformacgdo da Fig. 2.4a. Assim, pode-se escrever:

o =Eg; <Ee, =0 2.1

v
ou seja, ndo pode haver tensoes atuantes (cr) superiores as de escoamento (oy), sendo E
o moédulo de Young (ou eldstico), & e &, as deformagdes eldstica e de escoamento,
respectivamente.

Portanto, para qualquer barra da estrutura (nesta dissertacdo, com secdo em perfil
I de altura d e espessura da aba t, como visto na Fig. 2.4b), onde atuam o esfor¢o normal
N e momento fletor M, no plano da alma, ocorrerd um diagrama de tensdes lineares,
contido no intervalo [-oy, + 6], como representado na Fig. 2.4c.

O equilibrio da estrutura é formulado segundo sua geometria original, sendo
valido o principio da superposicao de efeitos. Isso possibilita que varios carregamentos
sejam processados com uma unica montagem da matriz de rigidez global (MRG),

tornando o processo bastante eficiente do ponto de vista computacional.
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<
(a) Diagrama tensao — deformacao. (b) Flexo-compressdao do 1. (c) Tensdes na secao.

Figura 2.4 Comportamento eldstico do material.

Complementando, deve-se ressaltar que essa possibilidade de estudar diversas
possibilidades de combinacdes lineares de carregamento, € bastante interessante e
simples, 0 que permitiu esse método ganhar muitos adeptos.

Para que essa superposicdo dos efeitos seja vdlida, exige-se que a estrutura
apresente pequenos deslocamentos, de tal forma que sua geometria deformada seja
confundida com a inicial.

A rigidez da estrutura S = XK, € obtida apenas pela soma da rigidez constitutiva
das barras K. (mostrada em detalhe no apéndice A), e numa formulacdo via MEF, pode-

se estabelecer o equilibrio do sistema estrutural ao escrever:
YK.U=F (2.2)

onde U é o vetor dos deslocamentos e F é o vetor das forcas. Essa expressao constitui
um sistema de equacdes lineares, que possui um processo direto de solucao.
Usualmente se trabalha com o armazenamento da matriz S em banda e a resolugao
do sistema € feita pelo método da decomposicdo de Cholesky, ja que a matriz € sempre
positiva definida (Gere e Weaver, 1984).
Serdo agora apresentados os dois tipos de métodos de dimensionamento que

utilizam a abordagem eldstica de primeira ordem, sendo realizados comentérios

adicionais para ambos na ultima subsecao.
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2.4.1 Método Tradicional

Historicamente, esse tipo de andlise € o mais antigo, e ndo se pode estabelecer
precisamente uma data ou proposicao inicial, embora seja atribuida a Euler (1759) que
definiu a carga de flambagem eldstica, uma posi¢do de destaque.

A forma aqui apresentada procura seguir as versdes antigas do MTA tratada no
AISC Manual em 1972 e (1978) que € a referéncia bdsica, podendo ser citados os
trabalhos de Higgins (1962), Kavanaugh (1962), Lu (1965), Yura (1971) e Johnston
(1976), como os que colaboraram para o estabelecimento do método.

O método tradicional propde-se a executar o processo matricial uma Unica vez,
calcular os resultados dos carregamentos, e seguir para o dimensionamento, onde se faz
varias combinacdes lineares dos esforcos nas barras, obtidos carregamento por
carregamento, fatorados conforme os critérios da norma, para se determinar os valores
criticos (maximos).

Esses valores sdo entdo usados nas verificacOes das barras, avaliando-se as
equagdes de interacdo empiricas, que provém dos ensaios em escala real de barras

simples a flexo-compressao. Essa interacdo € descrita pela equacao:

Ng
N

+Md Cn <1 (2.3)
n Mn(l_Nd/Ne)

onde Ny e My sdo os esfor¢os fatorados normal e de flexdao, N, e M, s@o as resisténcias
nominais ja multiplicadas pelos fatores de resisténcia correspondentes, e N, é a carga
critica dada pela hipérbole de Euler, para a condi¢do de contorno da barra verificada.

Observe que através da Eq. 2.3 ja se verifica a presenca do fator que faz a
amplificacdo dos momentos e estima o efeito PA na barra, ou seja, o fator amplificador:
1/(1-N, /N, ), e um coeficiente redutor Cy,.

O fator amplificador é 1/ (1- N, /N, ), que nasce a partir das equacdes
diferenciais de barras imperfeitas a flexo-compressao, apresentado por Timoshenko em
1909 (!), relacionando a flecha vertical simples 0y de uma viga bi-apoiada, com um
carregamento qualquer, a flecha final &, que ocorre quando € introduzida uma carga de

compressdo Ny na barra (Timoshenko e Gere, 1961). Aproximando-se a curva de

flechas iniciais por uma sendide, e tomando a expressdo por séries, o primeiro termo
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consegue representar a funcdo com um erro de apenas 1.5%, o que leva a expressao:

S

O :—(1—Nd/Ne) . 2.4)

Considera-se portanto, que 0os momentos atuantes possam ser majorados por este
efeito de segunda ordem de barra, cuja dedu¢ido completa pode se ver em Timoshenko e
Gere (1961).

O coeficiente C,, procura avaliar a situacdo do momento médximo em relagdao ao
diagrama de momentos na barra a flexo-compressao equivalente isolada, considerando a
existéncia ou ndo de cargas transversais ao eixo da barra. Possui um valor usual de 0.85
para as estruturas aporticadas destravadas, 1.0 para as barras que possuem alguma
ligacdo rotulada numa extremidade, e um valor entre 0.4 e 1.0 para os casos de pdrticos
travados. A dedugdo dos valores de C,, e os casos mais particulares, adotados pelo
AISC ASD (1989), sao explicados por Iwankiw (1984). Estudos complementares sao
apresentados por Gongalves e Camotim (2004).

Deve-se enfatizar que, para se obter as grandezas N, e N, utiliza-se o famoso e
controverso fator comprimento efetivo de flambagem k da coluna, sobre o qual serd

apresentado, a seguir, um pequeno comentario.

Coeficiente de comprimento efetivo de flambagem k

A defini¢do deste importante pardmetro nasce inevitavelmente com Euler (1759),
como conseqiiéncia das solucOes apresentadas para a equacdo diferencial de equilibrio
critico da coluna, com diferentes condicdes de contorno, e que levaram aos valores das
cargas criticas de barras a compressdo e ao estabelecimento da teoria da estabilidade
eléstica.

Quando se analisam as diversas condi¢des de apoio de uma barra simples, as
cargas criticas encontradas podem ser expressas em relagao a carga da barra bi-rotulada,
havendo uma relagdo entre o comprimento da barra e o que resulta da solucdo. Da
relacdo entre estes comprimentos L., o de flambagem e L, o real, nasce o fator k como
mostrado a seguir, que se relaciona a carga de flambagem N, de Euler, a inércia I da

secdo em relagdo ao eixo de flambagem considerado e ao médulo de Young E, ou seja:
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Condicdes de Apoio P P P P P P
Rotacdo livre
Translacdo fixa SN «4 [ »4| ® [ —
%/—i N | \ ° )
Rotagio livre \ \\ / \ / |
l Translagdo livre \\ [ // \\ // /
\ / I
\
o | |
! Rotacdo flxa- /) // // | | / -
Translagdo livre / / / )’ r/ //
/
Rotacdo fixa / // / // ' //
Translagdo fixa / . ! 1
(a) (b) (© (d) (e ®
Valor tedrico de k: 0.5 0.7 1.0 1.0 2.0 2.0
Valor prético de k: 0.65 0.8 1.2 1.0 2.1 2.0

Configuracdo para as condi¢des de: (a) bi-engastado; (b) engaste-rétula;
(c) engaste-deslizante; (d) bi-rotulado; (e) engaste-livre e (f) rotula-deslizante.
Figura 2.5 Coeficientes de flambagem k.

(2.5)

O AISC ASD (1989), como os diversos livros de estabilidade (Timoshenko e
Gere, 1961; Moreira, 1977; Galambos, 1988; etc.), fornecem os valores de k, como os
reproduzidos na Fig. 2.5.

Seguindo esse conceito, para estruturas deslocdveis e indeslocaveis, Julian e
Lawrence (1959) desenvolveram férmulas da solugcdo da equacgdo diferencial para usar
em estruturas aporticadas, considerando dois parametros, Ga e Gp, que avaliam a
relacdo de rigidez dos ndés inferior e superior de uma coluna, baseado nas ligacdes dessa
barra com as vigas adjacentes do mesmo plano.

Essas formulas mostradas no apéndice B, sdo equagOes transcendentais, de
solucdo trabalhosa, por isso foram entdo desenvolvidos dois dbacos, um para estruturas
indeslocdveis e outro para deslocdveis, reproduzidos na Fig. 2.6a,b respectivamente, de

onde se obtém rapidamente o valor de k, conhecidos os valores G; dados pela expressado:

2 (L),

_ (2.6)

© > L),

J
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Figura 2.6 Abacos de Julian e Lawrence (1959).

na qual I € a inércia, L € o comprimento, os subscritos (cl) e (vg) se referem aos trechos
de coluna e vigas que chegam ao n6 j (J4 ou Jg), e | € um fator de ajuste ou corre¢ao.
Nas estruturas destravadas, o parametro [ inicialmente avaliava se a viga era ligada
rigidamente ao n6 (L =0.67) ou ndo (L =0.5 para rétulas) nas extremidades opostas das
vigas. No caso das estruturas travadas se adotavam valores diferentes de | para essas
ligacdes de viga oposta, (L =2 ou 1.5, respectivamente), como indica Galambos (1988).
Todavia, hoje o usual é adotar L = 1, na maioria dos casos (NBR 8800, 1986).

Para as colunas, o somatério relaciona o trecho inferior e superior (se houver)
que chegam ao nd, e para as vigas o somatorio relaciona as vigas ligadas rigidamente do
lado esquerdo e direito da coluna. Para as bases engatadas se considera o valor G = 0,
para bases rotuladas G = . O AISC Manual (1978) recomenda valores praticos: G = 1
ou 10, respectivamente. Note-se que as vigas com ligagcdes rotuladas na coluna nio sdao
consideradas no somatorio (!).

Yura (1971), LeMessurier (1976, 1977), Johnson (1976), Bridge e Fraser (1987),
dentre varios pesquisadores, introduziram essas consideragdes ou apresentaram
alternativas, bem como viabilizaram o emprego de k na teoria e na pratica.

Esses dbacos, bem como as férmulas das equagdes transcendentais indicadas por
Moore II (1992), ou férmulas aproximadas como as francesas (Dumonteil, 1992) sdo

mostradas no apéndice B e ainda hoje sio uma valiosa forma de se chegar aos
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coeficientes k.

Hu e Lai (1986) desenvolveram um programa de computador usando as férmulas
de Livesley para se obter o fator k diretamente, para estruturas planas em geral
incluindo ligacdes semi-rigidas. Procedimentos similares foram adotados em programas
comerciais, como o Robot (ndo informado, sem data).

Porém, dadas as exigéncias de cdlculo no sentido de adaptar as diversas
circunstancias dos projetos estruturais, foram sendo detectadas vérias situagdes em que
o uso desse procedimento tanto resultava algumas vezes em super dimensionamento,
quanto havia sérios casos ndo conservadores.

Essas circunstincias levaram diversos pesquisadores a tentar obter férmulas e
procedimentos corretivos para os casos mais graves, onde o uso dos dbacos produzia
resultados inadequados, por exemplo:

a. quando ndo sdo atendidas as circunstancias previstas para o dbaco: se as
cargas criticas das colunas ndo ocorrerem ao mesmo tempo, se a rigidez das
colunas é muito diferente, se as colunas ndo sao prismaéticas, etc;

b. quando ndo se pode simplesmente estabelecer se a estrutura € ou nao
deslocével ou indeslocdvel (caso de um sistema estrutural mais complexo);

c. acoluna estd em flambagem no regime ineldstico;

d. ligacdes ndo tdo rigidas quanto previstas ou ligacdes flexiveis que possuem
alguma rigidez, ndo se comportando como uma rétula real;

e. incapacidade de participar no conjunto (caso das colunas-escora);

f. efeito da coluna robusta (ou menos esbelta ou mais descarregada), travar a
coluna mais flexivel (mais esbelta ou mais carregada);

g. efeito da(s) carga(s) e sua distribuicao entre vérias colunas de um andar;

h. orientacdo varidvel dos eixos das colunas ligadas entre si num mesmo andar;

1. estruturas mistas; etc.

Dentre os criticos e contribui¢des relacionadas, pode-se citar: Chen e Atsuta
(1976), Bjorhovde (1984), Chen e Lui (1987), Siat-Moy (1986), Duan e Chen (1989),
Shanmugan e Chen (1995), Nethercot (2000) e Kim et al. (2000).

Por essa razdo, surgiram varios processos alternativos para se obter k, procurando

corrigir as divergéncias encontradas.
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Disque (1973) contribuiu para solucionar o item (c¢) tendo criado uma corre¢ao
para o G, usando um redutor 7 que multiplica E (e transforma em E;) nos trechos de
colunas com flambagem ineldstica (o que seria equivalente a um “W” para colunas).

Posteriormente, Chen e Lui (1987) adotaram uma corre¢do no comprimento Ly,
0 que na pratica representa o inverso do fator |, para avaliar melhor o comportamento
das ligagdes (semi-rigidez) na flambagem; e assim solucionar o item (d). Tanto Kishi et
al. (1995) como Li e Shen (1995) propuseram também ajustes similares e novos
processos, para estruturas deslocaveis e indeslocaveis, respectivamente.

Lui (1992) e Geshwinder (1994) estudaram o comportamento de coluna-escora e
do conjunto para solucionar os itens (d) e (e). Tendo sido comparados alguns casos e
reafirmados alguns bons resultados de LeMessurier (1977), bem como das férmulas
simplificadas de Lim e McNamara (1972). Similarmente apareceram melhorias para se
obter k no trabalho de Siat-Moy (1999).

Através de muitas dessas criticas, o processo ficou extremamente complexo na
medida em que apareceu uma série de correcdes, formas alternativas, e alertas sobre
valores inadequados. Criou-se assim uma forte pressdao no sentido de se dispor de
processos alternativos e confidveis para se obter k, que ndo sejam trabalhosos.

Até o pessoal de escritério profissional também sugere outros métodos, como
avaliar a rigidez dos poérticos diretamente, (Visser, 1995).

LeMesurier (1995) fez uma revisdo e apresentou férmulas melhoradas, e o
conjunto foi todo resumido e apresentado na forma de um estado da arte por Hajjar et
al. (1997), embora nem todas as contribui¢des aqui citadas sejam tratadas.

Uma vez definido o valor do coeficiente k, os valores de N, e N, sdo facilmente
obtidos, pelas curvas de flambagem das normas (NBR 8800, 1986).

A controvérsia e as dificuldades na avaliacao de k, € apenas a ponta do iceberg, ou
seja, existem vdrios problemas além desse coeficiente. Deve-se destacar que a férmula
de interacdo usa grandezas eldsticas e faz uma verificagdo de interacdo que estd ligada a
plasticidade (Eq. 2.9), e mistura uma série de coeficientes para ajustes, inclusive dos
efeitos de segunda ordem.

Também exige do engenheiro estimar ou arbitrar outros fatores. Por exemplo, Cy,
que leva em conta o diagrama de momentos na barra em relacdo a um diagrama de

momento fletor constante (Zuraski, 1992).
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Avaliar se a estrutura pode ser tratada como deslocdvel ou nao, para escolher um
dos dbacos disponiveis e a influéncia das ligagdes, (Hellesland e Bjorhovde, 1996a,b);
sdo outras fontes de controvérsia e dificuldades.

Todo esse procedimento faz parte ainda hoje tanto do AISC LRFD (1986) quanto
da NBR 8800 (1986), e seu uso permanece sendo alvo de muitos debates, criticas e

questionamentos, ndo sé no exterior como também aqui no Brasil.

2.4.2 Comportamento Deslocavel e Indeslocavel

Este processo de dimensionamento surge com o AISC LRFD (1993), e
corresponde a uma melhoria do método anterior, através do qual o processo
aproximado de majorar os momentos € substituido. Trata-se de um processo em que se
fazem duas andlises, para cada hipétese de combinagdo.

Essas anélises procuram avaliar o comportamento indeslocdvel horizontalmente,
considerando a estrutura travada (ver Fig. 2.7a); e o deslocdvel com a estrutura
destravada (ver Fig. 2.7b), com o objetivo de avaliar os efeitos de segunda ordem mais
precisamente.

Acompanhando ainda a Fig. 2.7a, verifica-se que com a introdugdo de apoios
horizontais, tornando o modelo indeslocavel, é possivel se avaliar o fator B; que
representa o efeito do incremento dos esforcos devido a curvatura de barra (P9),
considerando basicamente apenas as cargas verticais atuando.

Em seguida, com a estrutura livre ao deslocamento, como mostrado na Fig. 2.7b,
se avalia o efeito combinado com as cargas horizontais, considerando entio o feito da
movimentacao lateral (PA), de onde se avalia o fator B,. O efeito M®, embora indicado
na Fig. 2.7c, normalmente de pequeno valor, € ignorado. Em teoria de segunda ordem,
pode-se avaliar M® a partir da matriz de rigidez geométrica K,, como se mostrard na
secdo seguinte; e na formulacdo numérica ser apresentada no capitulo 4.

Com esses fatores, seguindo o AISC LRFD (1993), os momentos amplificados

fatorados serdo expressos pela combinacao linear:

M, =B, M, .. +B, M 2.7)

indes desloc »
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Figura 2.7 Efeitos de segunda ordem.

na qual Minges € Maesioc 30 0s valores obtidos nos mesmos pontos, segundo as

consideragdes indicadas; os fatores B; e B, sd@o expressos por:

i o B

B - (1I-Ny/N,)

-1

(2.8a,b)

Observe que o fator B, ja foi visto antes, € o fator de amplificacdo da Eq. 2.3. A

diferenca bésica € que agora se usa outro fator de amplificagdao B, para levar em conta:

a. a mobilidade do andar, onde Aq € o deslocamento horizontal relativo do andar

provocado pela carga horizontal H que se transfere desse andar para baixo, na

altura do trecho de coluna A; ou
b. areserva de carga axial das colunas no andar (trabalho conjunto) avaliado pela

relacdo direta entre Ng e N, das diversas colunas, que ndo sejam escoras.

A equacdo de interagcdo agora terd entdo a seguinte forma:

&+&<1 (2.9)

N M

n n
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na qual cada termo ja foi apresentado antes. Pode-se afirmar que o coeficiente de
comprimento efetivo de flambagem k continua a ser empregado, sendo permitida a sua
obtencdo através de uma andlise de autovalores de matriz de rigidez global (MRG),
como fez Liew et al. (1990).

Tanto White e Hajjar (1991) como Hajjar et al. (1997) procuraram divulgar de
uma forma apropriada, justificar e conseguir uma maior participagdo desse tipo de
andlise no meio técnico profissional dos EUA, mas alguns dos questionamentos do
método, em geral permanecem, além do trabalho computacional dobrado (para cada
hipétese de célculo). Duan et al. (1989) apresentaram uma série de consideragdes sobre
os fatores By e B, e seu uso. Dumonteil (1990) também criticou esses coeficientes.

Galambos et al. (1998), ao publicarem a 5% edi¢do do guia do SSRC, esclareceram
amplamente o assunto. Entretanto, Galambos particularmente (“personal opinion”) nao
deixou de manifestar também a sua preferéncia pelo método eldstico de segunda ordem,
alertando sobre a dificuldade de se obter B; a medida que, ao inserir apoios para travar
horizontalmente, modificam-se de alguma forma os diagramas de momentos nas
colunas devido a continuidade. Esse efeito € mais grave em edificios altos, o que exigira

mais pericia do engenheiro.

2.4.3 Consideracoes Finais

De toda forma, tendo visto as caracteristicas desses dois tipos de métodos, nota-se
que ambos se baseiam em avaliar a estabilidade das barras isoladamente. Observe
também que essa andlise de primeira ordem ndo traz qualquer informacdo sobre o
problema da estabilidade global. Acontece que através do uso das verificagcdes
indicadas, da imposicdo de pequenos deslocamentos e das tensdes inferiores a de
escoamento ou a de flambagem individual (da barra); supde-se que a estabilidade e/ou a
resisténcia do conjunto seja garantida. Essa deduc¢do, realmente, nem sempre € correta.

Na etapa de dimensionamento, como foi mostrado, procura-se manter a secao sem
escoamento.

Fazendo entdo um grafico que relacione os esfor¢os atuantes (N, M) com os
esforgos limites (sem flambagens): a compressio pura Ny e a flexdo pura M,

adimensionalizando: N/Ny X M/M,, e considerando que as tensdes residuais sejam da
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ordem de 0.5 oy, verifica-se assim que os métodos de primeira ordem correspondem a
utilizar a parte central com hachura da Fig. 2.8a, pr6ximo a superficie de inicio do
escoamento, pois o valor de M € majorado de forma exagerada.

No grafico fator de carga A versus deslocamento no topo A da estrutura
apresentada na Fig. 2.8b, como nao hé qualquer perturbacdo no comportamento, obtém-
se uma semi-reta.

Ainda hoje, em algumas situagdes, esses métodos sdo os Unicos recursos
disponiveis para a drea técnica, razdo para se esperar ainda alguma utilizagdo dos
mesmos, embora gradualmente haja uma migragdo dos engenheiros para as andlises de
segunda ordem. Essas abordagens de primeira ordem deverdo continuar ocorrendo,

mesmo como um cdlculo preliminar a uma anélise de segunda ordem (eldstica ou ndo).

2.5 ANALISE ELASTICA DE SEGUNDA ORDEM

Esta andlise considera a influéncia dos deslocamentos e/ou da presenca dos
esfor¢os normais nas barras, ou seja da configuracao atualizada, no comportamento da
estrutura. A partir do modelo eldstico de primeira ordem sao realizadas etapas

adicionais que irdo levar em conta os efeitos de segunda ordem.

A A /

. o YT L.

o Superficie de plastificacdo : Anal.lse <?1astlca
E real perfil I flexdo z-z / de primeira ordem
Z . c . /

Superficie de inicio < /

do escoamento /

<
0 /
8 /
_qo) /
o /

NN z z g /

NN = /
NN /
SN
,\\\ /
AN /
\y /
Y ‘l‘ — —
M, /M, 1,0 M/Mp Deslocamento do topo A
(a) Grafico do dimensionamento (b) Gréfico do comportamento

Figura 2.8 Resultado da andlise eldstica de 1* ordem.
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Como antes, considera-se que o material obedece a lei de Hooke, porém agora o
equilibrio do sistema € formulado com a estrutura na sua posi¢ao deslocada.

Numa formulagdo via MEF, pode-se escrever entdo a equacao de equilibrio:

(K. +K,) U=F, (2.10)

onde o termo (K. + K,) representa que a matriz de rigidez serd composta de uma parte
constitutiva eléstica K. e uma parte devido ao efeito de segunda ordem, representado
agora por uma matriz de rigidez geométrica K.

Isso significa que a geometria atualizada modifica deslocamentos e esforgos,
portanto, a equagdo anterior representa uma relacao nao-linear. Por isso, na solucdo da
mesma, se exige o uso de processos iterativos, até se obter uma convergéncia nos
resultados. Usualmente essa convergéncia € estabelecida baseando-se na proximidade
dos valores dos vetores de deslocamentos U, de duas iteracdes consecutivas.

Deve-se lembrar que agora ndo mais serd valida a superposicdo dos efeitos, e
dessa forma um processo de andlise individual para cada combinacdo de carregamentos,
deve ser realizado, ou seja um esforco computacional mais amplo.

A maior vantagem dessa andlise € poder obter os valores dos diversos momentos
ja amplificados diretamente, sem precisar de fatores B; e B,. Quanto ao fator k, a
situagdo fica um pouco confusa, pois nem sempre € possivel despreza-lo (usar k = 1).

Sobre esse aspecto, conforme White e Hajjar (1991), fica esclarecido que as
curvas de flambagem do LRFD produziriam resultados nao-conservadores,
principalmente levando em consideragdo que 14 existe apenas uma curva dnica, quando
em outras normas, como a NBR 8800 (1986) e o Eurocode 3 (1992), existem 4 curvas.
Além disso, para estruturas destravadas, exige-se no LRFD o uso de valores k
superiores a 1, principalmente no caso de colunas mais esbeltas sujeitas a cargas de
compressdo elevadas. White e Hajjar (1994) concordam entretanto, que em muitos
casos € possivel desconsiderar o k (= 1), principalmente para as colunas mais robustas e
num sistema aporticado composto de vigas ligadas rigidamente e também robustas,
sendo abordados alguns desses casos em Hajjar et al. (1997).

Os tipos de andlises de segunda ordem sobre os quais a seguir se apresentam
pequenos comentdrios, foram aparecendo contemporaneamente as criticas do método

anterior, e possuem caracteristicas diferentes.
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2.5.1 Determinacio de Autovalor

Neste caso, procura-se apenas determinar os coeficientes de flambagem k através
da solucdo de problema de autovalor formalizado sobre a estrutura original porém
considerando os efeitos dos esforcos normais nas barras, através da matriz de rigidez
geométrica, mostrada na subsecdo 2.5.3. Isso significa resolver a seguinte equagdo

matricial:

(ZKe — ksistema ZKg) U=0, (21 13.)

cuja solucdo nao-trivial € obtida através de:
det (ZK. - Ksistema ZKg) =0. (2.11b)

Posteriormente, com Lui e Chen (1987), o problema passa a ser formulado usando
as funcdes de estabilidade, (que serdo abordadas na subsecdo 2.5.4), fazendo
diretamente det (XK..) = 0.

A idéia basica desse processo € descrita em vdarias fontes, podendo ser citado
Moreira (1977) que emprega a técnica de Stodola-Vianello, onde se resolve o problema
dito inverso com o objetivo de determinar a(s) menor(es) carga(s) de flambagem (o
menor coeficiente que provoca a singularidade da MRG) e a forma aproximada dessa
configuragdo de flambagem, que é obtida pelo autovetor dos deslocamentos associado.
Outra possibilidade € usar o método do coeficiente de Rayleigh (Bathe, 1982).

Esse processo leva a determinagcdo do coeficiente de flambagem do sistema
ksistema, POIS avalia a estrutura como um todo. Entretanto, em algumas situagcdes pode se
ter problemas associados a flambagem de uma barra isolada ou de subconjuntos de
barras. E torna-se complicado quando ocorrem barras descarregadas ou com pequenas
compressoes.

O tempo computacional gasto na tarefa pode ser elevado, assim como também se
pode deparar com problemas de memdria, precisao e ser dependente sobremaneira do
nimero total de graus de liberdade (GDL) do modelo, tornando-se, as vezes,
injustificdvel. Quanto mais GDLs melhor a solu¢do numérica e maior o tempo de

processamento...
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Hsieh et al. (1989) desenvolveu uma das versdes iniciais do programa CU-Stand
com esse objetivo, mas o tempo de processamento era elevado, mesmo para 0s
computadores daquela geracdo. Esse foi um dos primeiros passos para o aparecimento
da anélise de segunda ordem.

Lui (1992) apresenta um processo alternativo de se obter os valores k, usando
pequenas cargas de distiurbio, para a andlise por andares (niveis), com algumas
diferencas em relacdo aos resultados de LeMesurier (1971) e de Siat-Moy (1986). O
processo € simples e possui rapidez computacional, mas exige uma anélise cautelosa

posterior do engenheiro; curiosamente nao é comentado em Hajjar er al. (1997).

2.5.2 Cargas Nocionais

O surgimento deste tipo de andlise esta ligado ao conhecido efeito da estabilidade
PA, por isso em muitos textos da época se encontra diretamente a referéncia como
método P-Delta (Lui, 1988).

Pode-se entender facilmente, acompanhando a Fig. 2.9a, que quando a coluna
possui um deslocamento no topo (ou fora de prumo) Ay, o efeito da carga axial P é gerar
um momento adicional PAj. Assim, para uma coluna de altura L, isso equivale a aplicar

um esfor¢o horizontal no topo da mesma H, expresso por:
H=(PA,)/L. (2.12)

Note-se que a curvatura de barra (&), ndo estd incluida nessa transformagao.
Agora, considerando uma estrutura hipotética mostrada na Fig. 2.9b. que sofre o
deslocamento no topo Az e no andar inferior A, e considerando todas as cargas verticais

que atuam naquele andar, obtidas por:
YP, =Y P +> wb, =(P,, +Py +..+ Py )+ w,,B, (2.13)

aparece um momento de instabilidade: PA = ¥P3(A3-A;), em relacdo ao andar inferior.
Assim, considerando vélido o método do portal (Vasconcelos, 1981), esse
momento provoca nas extremidades do trecho de coluna de altura Az, um bindrio de

esforcos cortantes horizontais Hj, expressos por:
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(2.14a)

Considerando o mesmo efeito ao longo dos outros andares, como representado na

Fig. 2.10a, aparecerao outros esforcos similares H, e H;, que sdo dados por

i

XP, (A, —A XP
H, = ZPy (4, -4 H, ==1A,. (2.14b.c)
AZ Al
e H3 EPZ s H3 _ Cn3 »
< s i
| u __1H, >P, | H.-H; | Ca
Az o As L i
H’ =z ] -
fF + < ; Hz + Hl = H1 - H2 - Cnl
— R S — T — » —_— — -
A A
F Hl Hl CHO
3%andar 2%andar 1°andar Soma dos andares Cargas nocionais

(a) Bindrios gerados por deslocamentos
Figura 2.10 Conceito das cargas nocionais.

(b) Soma dos bindrios: cargas nocionais
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Realizando a soma dos bindrios em todos os andares, surgem as denominadas
cargas nocionais Cp; a serem aplicadas na estrutura, como se mostra na Fig. 2.10b.

Dessa forma, procura-se nesse método introduzir diretamente no modelo cargas
horizontais ficticias, desestabilizantes, geradas ao se fazer um equilibrio do momento de
todas as cargas verticais, aplicadas num dado andar, serem arrastadas pelo deslocamento
horizontal relativo deste andar.

Ao se analisar a estrutura outra vez, aplicando-se essas cargas adicionais, deverao
surgir novos incrementos dos deslocamentos horizontais (provavelmente menores), € o
processo deve continuar até que a diferenga, entre os valores miximos obtidos dos
deslocamentos entre duas iteracdes consecutivas, seja pequena.

Se isso ndo ocorre, significa que a estrutura estd muito flexivel, exigindo um
redimensionamento e retornar ao inicio do processo, desde a primeira analise.

Esse método permite de forma vantajosa que com poucas iteracdes se estabeleca o
equilibrio, bem como os valores dos esforcos finais, e pretende dispensar o uso dos
coeficientes de comprimento efetivo k.

Deve-se lembrar que na NBR 8800 (1986) Anexo L, esse processo ja aparece
como uma alternativa simples e recomendada.

Surge aqui um impasse, porque vdarios tedricos europeus t€ém proposto majorar
arbitrariamente essas cargas nocionais, nao considerando os deslocamentos relativos,
mas uma fracdo fixa, ja pré-estabelecida, da carga total do pavimento. Isto é feito no
Eurocode 3 (1992), onde o valor da relagdo € varidavel, chegando a 3 % de XP.

Outro problema é que nos EUA, o uso de cargas nocionais para a verificagdo da
estabilidade ndo estd previsto no AISC LRFD (1993), e, mais uma vez, Hajjar et al.
(1997) indicam limites no seu emprego, necessidade de considerar o fator k e condi¢des
para usar k =1.

Ainda nos EUA, a abordagem com cargas nocionais parece ter sido superada
pelos métodos de segunda ordem que serdo apresentados a seguir, principalmente por
causa dos valores dos esforcos finais, que costumam ser maior do que os fornecidos por

outros métodos, ficando assim economicamente desinteressante.
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2.5.3 Matriz de Rigidez Geométrica

Nesta anélise, ao se empregar a rigidez geométrica, sdo incorporados os efeitos
de instabilidade devidos tanto a curvatura da barra (Pd) como ao deslocamento lateral
(PA), mostrados antes na Fig. 2.7. O efeito M® ndo estd presente nos termos da matriz
K, tradicional, embora pudesse ser incluido.

No contexto do MEF, a formulacdo das equacdes de equilibrio para o EF de
barras a flexo-compressao, baseadas nos polindmios Hermitianos, permitem a obtencao

da matriz de rigidez geométrica K, (Bathe, 1982), expressa na forma:

o 0 0 0 0 O
A B 0 -A B
C 0 -B -D
K, =N o o ol (2.15)
sim. A -B
- C_

sendo N o esfor¢co normal no EF, ja os termos A, B, C, e D dentro da matriz valem:
A=6/5L, B=1/10, C=2L/15 e D=-L/30. (2.16a,d)

Como recomendam White e Hajjar (1991), ao se fazer uso desse método deve-se
adotar uma malha de mais de 3 EFs por barra. Essa recomendacdo € baseada na
avaliacdo da carga critica eldstica para uma barra bi-engastada com apenas um EF, cujo
valor tedrico seria Ng = 4N,, onde N, € a carga de flambagem el4stica da mesma barra
simplesmente apoiada. Se o esforco normal atuante é da ordem de grandeza de Ny, e a
barra s6 tem um EF, P ndo € avaliado e o erro € diretamente proporcional a Ng.

Assim, quando o comprimento desse EF for L/3, serd obtida a relacdo Ny / N, = 4
(1/3)* = 0.44. E muito raro que uma barra a flexo-compressdao num portico destravado
tenha uma carga de projeto superior a Ny = 0.4 N.. E assim os erros associados a Pd
dessa aproximacdo ficam menores (aceitaveis).

As vantagens deste método sdo empregar uma unica funcdo (direta) na obtencao
da MR e a possibilidade de se expandir a anélise para estruturas 3D. Os esforcos obtidos
j& sdo os criticos, podendo ser necessaria alguma rotina local para diagnosticar presenca
de momentos maiores na extensdo do EF. E o efeito ndo-linear ja corrige todos os

esforcos e ndo apenas M (como no caso de B; e B,).
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Inicialmente, a estratégia puramente incremental ou a técnica direta eram usadas
para a solucdo do sistema de equacdes ndo-lineares (Chajes e Churchil, 1987),
posteriormente passou a usar a estratégia incremental-iterativa com varias técnicas:
Ricks-Wempner (Torkamani et al. 1997) e Newton-Raphson puro ou modificado, visto

que em ambos 0s casos, a convergéncia € bastante rapida (Rocha, 2000).

Podem ser citados vérios pesquisadores que adotaram ou contribuiram para o
estabelecimento desse método, a saber: Jennings, Mallet e Marcal em 1968, Ebner e
Uciferro em 1972, Powell em 1969, Chajes e Churchil (1987), indicados em Crisfield
(1991), Fertis (1993), Sonmez (1996), Torkamani et al. (1997) e Galvao (2000).

Hoje em dia, tanto em teorias de pequenas como grandes deformagdes e também
em 3D, muitos programas de computador com o MEF existem usando dessa
abordagem, inclusive comerciais, (SAP e suas versoes, criado por Bathe, 1982).

A desvantagem dessa abordagem seria a necessidade de uma malha mais fina para
poder capturar o efeito PO de forma adequada e obter precisamente a influéncia de P nos
momentos de extremidade. Para o dltimo, requer uso de estratégias iterativas, ja que a
forma direta ndo costuma obter bons resultados quanto a influéncia do axial.

O emprego de apenas 1 EF por barra pode ser perigoso, chegando a induzir erros
de até 33% (!), como demonstrado por Moreira (1977). H4 pesquisadores que tem
procurado contornar o problema com o uso de polindmios de ordem superior, (método

denominado de PEP, de Zhou e Chan, 1996).

2.5.4 Funcoes de Estabilidade

Neste método € feita a correcdo da matriz de rigidez da estrutura através da
inclusdo do efeito das cargas axiais na rigidez das barras (func¢des de estabilidade) e que

estdo associados ao efeito da rigidez geométrica.

Como estas fungdes sao obtidas diretamente das equagdes diferenciais de barras a
flexo-compressdo, entdo seus termos sdo mais precisos. Dessa forma, a matriz de

rigidez do elemento, corrigida pelas funcdes de estabilidade, € expressa por:
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A 0 0 -A 0 |
B D 0 -B D
F 0 -D G
Keg = A 0 01 (2.17)
sim. B -D
— F -
onde os termos dentro da matriz A, B, D e F valem (Moreira, 1997):
EA 2EI El
a=—e pPlcig) Nop i), (2.18a-0)
L L’ L L
EI C EL S
F= Ij e G=—=—. (2.18d,e)

sendo, Ay, I, e L a drea, a inércia sobre o eixo z-z da se¢do e o comprimento do EF,

respectivamente. Os valores C e S representam as fungdes de estabilidade (ver Fig.
2.11), e sdo definidos por:

C=£; Szi; com gz(cz—sz). (2.19a-¢)
g g
Os termos (c, s) sdo definidos como fungdes do parametro:
N
= |—, 2.20
B EL (2.20)

onde N ¢é o valor absoluto do esfor¢co N atuante no EF (ou barra).

As fungdes (c, s) sdo diferentes caso N seja de tracdo (+) ou de compressao (-).
Assim se aplicam as seguintes expressoes (Chen et al., 1996):

- tan BZL - BL e s= BL _zsen BL_ , quando N<O; (2213.,]3)
(BL)’ tan BL (BL)” senBL
_ PLotanhPL - senhBL=PL "~ indo N> 0: (2.22a,b)
(BL)” tanh L (BL)* senh BL
c=4; e s=2, quando N =0. (2.23a,b)

Nota-se entdo que o processo iterativo pode ser complicado para os casos com

barras que possuem esforcos normais pequenos, que mudem de sinal durante a iteracao.
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Figura 2.11 Fungdes de estabilidade C (BL) e S (BL).

A formulacdo apresentada aqui é mais simples que a de White e Hajjar (1991), na
qual ocorrem também dificuldades quando B = 0. Portanto no trecho -0.2 < BL < 0.2,
aparece certa instabilidade numérica nos valores dessas funcdes, o que costuma também
atrapalhar a convergéncia do processo.

Para evitar esse problema, tanto Lui e Chen (1986) como Goto e Chen (1987)
aproximam as funcdes de estabilidade usando séries de Taylor, substituindo as
expressoes anteriores sen(BL), tan(BL), senh(BL) e tanh(BL), por séries de poténcia,
utilizando 10 ou mais termos na obtencdo dos valores, porém aplicando apenas uma
Unica férmula.

Essas funcodes de estabilidade sdo apresentadas nos trabalhos de Livesley e
Chandler em 1956, Connor et al. em 1968, a seguir apareceram diversos trabalhos
indicados em Chen et al. (1996), (incluindo Abel, Lui, Goto, Al-Mashary e White) e
posteriormente, Wong e Tin-Loi (1990).

A vantagem desse processo estd relacionada com a precisdo obtida nos esforgos
de segunda ordem, bem como a sua robustez na avaliacdo de grandes deslocamentos,
rotagdes e deformagdes. Por isso € considerado o método “exato” dentre todas as

andlises eldsticas; e muitos pesquisadores utilizam apenas um EF para modelar cada

barra, o que prejudica um pouco a avaliagdo de PJ.
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Figura 2.12 Deslocamentos na andlise eldstica de 2 ordem.

Por esse método sdao obtidas as chamadas cargas de flambagem eldstica do

sistema, porque conseguem avaliar a instabilidade eldstica do conjunto.

2.5.5 Consideracoes Finais

Como visto na apresentacdo dos detalhes referentes aos diversos tipos de
abordagem, a andlise eldstica de segunda ordem produz geralmente deslocamentos
maiores que os encontrados na de primeira ordem, como se indica na Fig. 2.12.

Ao se fazer o dimensionamento usando esse tipo de andlise, permanece o uso das
equacgdes de interacdo para verificacdo isolada de barras no préprio plano, ja vistas,
porém sem o uso dos coeficientes amplificadores B e B,. Em alguns casos também sem
o uso de comprimento efetivo k (obrigatérios na andlise de primeira ordem).

Com o emprego dos valores amplificados de segunda ordem corretamente
encontrados e de um coeficiente de seguranca médio (1.4 / 0.9 =) 1.55; significa que a

superficie de dimensionamento € em torno de 65 % da superficie limite do LRFD, como

representado na Fig. 2.13a.
A curva de comportamento do pdrtico tem como assintota o fator de carga critica

Ae, correspondendo ao valor da carga de bifurcagdo do equilibrio, ou seja, de

instabilidade eldstica, como indicado na Fig. 2.13b.
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Figura 2.13 Resultado da anélise eldstica de 2 ordem.

Hajjar et al. (1997) tem procurado encorajar uso desse método nas atividades de
célculo e projeto, indicando que “este procedimento pode de forma acurada apresentar
os fatores amplificacdo de segunda ordem nos esforcos e deslocamentos, para
problemas com carregamentos e geometria arbitrdrios, incluindo estruturas complexas
e irregulares 3D”. Porém permanecem as exigéncias com relagdo ao uso do k (!).

Ultimamente, alguns pesquisadores t€ém procurado corrigir ou aproximar também
o comportamento ineldstico do sistema estrutural, usando os processos com matriz de
rigidez geométrica ou fungdes de estabilidade, impondo cargas nocionais adicionais
ficticias, que provocardo um aumento nos esfor¢os e deformacdes, associados a
plasticidade, (Galambos et al., 1998), referindo-se ao Eurocode 3 (1992).

Isso pode ser explicado em funcdo da maior desvantagem dessa anélise, que € ndo
poder ser aplicada em estruturas compactas ou medianamente compactas, sujeitas aos
grandes esforcos, onde a plasticidade pode interferir tanto no modo de flambagem do

conjunto como na resisténcia.
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2.6 ANALISE INELASTICA DE PRIMEIRA ORDEM

Nas andlises anteriores sempre foi considerado que o material obedece a lei de
Hooke, durante toda andlise. Porém, observando-se o diagrama de tensdo-deformacgao
dos acos, por exemplo ASTM A 36 e ASTM A 441 grau 50, adaptado de Higgins et al.
(1971) e representado na Fig. 2.14a, facilmente se constata que este comportamento
eldstico existe para uma faixa muito estreita de deformag¢des. Adicionalmente, ao entrar
no regime de escoamento, o material possui, quase sempre, um patamar pléstico estivel
que corresponde a pelo menos dez vezes a deformacdo de inicio do escoamento (€ = 10
gy), longe ainda do endurecimento sob tensdo, que antecede a ruptura (€ur).

Por isso, nas andlises ineldsticas se procura aproximar o comportamento dos
ensaios por meio de modelos mais simples. No caso das anédlises ineldsticas de primeira
ordem, o modelo utilizado considera o material eldstico-perfeitamente plastico
representado pelo diagrama da Fig. 2.14b.

Dessa forma, quando um ponto da secdo inicia o escoamento, este local ndo mais
€ capaz de resistir qualquer acréscimo de tensdes, ou seja: a tensdo maxima serd a de
escoamento (O = Oy). E, a partir dai, o ponto sofrerd apenas deformagdes plésticas, ou
seja: €, = & — €&y, até atingir a deformac@o de ruptura (€y).

No método classico rigido-pldstico (R-P) € idealizado que as se¢des das barras da
estrutura estejam solicitadas apenas por momentos fletores M, desprezando-se a carga

axial, como ilustrado na Fig. 2.15a.

A 1
Patamar pléstico |
ASTM 441 50 E
grau
T | E o Perfeitamente
| | P
] | ASTMﬁS o, | Yf pléstico |
i | g | |
I } 2 ! ! |
3 oo & :
& Est : I } Eun } } } }
I I I [T [ — —
5010 15 20 ey & € un
Deformagdes & [mm/m] Deformagdes & [mm/m]
(a) Resultado experimental (b) Elastico-perfeitamente plastico

Figura 2.14 Diagrama tensdo-deformacao.
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Figura 2.15 Formacao de rétula plastica na secdo.

As tensOes na se¢do mostradas na Fig. 2.15b serdo elasticas (lineares) até que a
fibra mais externa atinja a tensdo de escoamento (Oy).

Quando isso ocorre, atua 0 momento de escoamento My da se¢do, € a partir dai,
como mostra a Fig. 2.15-c, parte da secdo permanecerd eléstica e parte ficard plastica,
com tensoes Oy. Nesse estado o material € denominado elasto-plastico.

Pode-se perceber que essa plastificacdo vai se expandindo, até atingir ao centro da
secdo, quando atuard o momento de plastificacdo Mp. Nesse instante todas as tensoes
de flexao na secdo atingem o escoamento, como na Fig. 2.15d, e entdo se formard uma
rotula pldstica (RP). Ou seja, essa se¢do passa a se comportar como uma rétula para
qualquer novo acréscimo de momento, provocando assim a redistribuicdo dos novos
esfor¢os; e conseqiientemente, o aparecimento de outras RPs, em outras se¢des da
estrutura.

E importante salientar que o diagrama representado na Fig. 2.15d é apenas uma
aproximacao, como indica Horne (1979), visto que uma curvatura infinita é impossivel,
0 que causaria a fratura completa da viga. Experimentalmente, comprova-se que as
secOes adjacentes a de momento maximo apresentam grande curvatura, o que respalda
as hipoteses anteriores.

A medida que isso acontece, o material comeca a entrar em regime de
endurecimento, a parte remanescente eldstica fica muito pequena, e as tensdes de
cisalhamento entre os planos adjacentes com tensdes de escoamento de sinal contrario
provocardo a ruptura da secdo. Todavia, o valor medido de Mp para aco com boa

ductilidade € muito préximo ao obtido por essa representacao.
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O aparecimento sucessivo de rétulas plédsticas ao longo da estrutura, como
mostrado na Fig. 2.16a, atinge uma quantidade na qual se forma um mecanismo de

plastificacdo, causando o seu colapso (Neal, 1977). O fator de carga correspondente a

essa situagdo € fator de colapso Ap.
A seguir serdo apresentadas algumas caracteristicas dos dois principais tipos dessa

andlise plastica de primeira ordem, conhecida como plasticidade classica (PC).

2.6.1 Método Rigido-Plastico
O objetivo deste método € determinar o mecanismo de colapso diretamente, ou

seja, encontrar o valor da carga de colapso. Isso € realizado aplicando-se os teoremas
fundamentais da plasticidade conforme apresentado nos trabalhos de Gvozdev em 1936,
Greenberg e Pragger em 1949 e 1952, e também Horn em 1950, segundo Neal (1977).
Uma viga simples bi-apoiada, como a representada na Fig. 2.16b, possui apenas 3
vinculos (Ha ,Va € V). Dessa forma, se num ponto B atuar uma carga concentrada P, a
secdo sob essa carga estard sujeita a0 momento maximo Mg, e quando o valor desse

momento atingir Mp, ali se formard uma unica rétula pléstica (RP), criando um
mecanismo pléstico que causard o colapso imediato.
Por analogia, serd agora analisada a viga bi-engastada da Fig. 2.17a, podendo ser

vistos detalhes complementares deste estudo no Apéndice C. Note que essa viga possui

5 vinculos (Ha,Va, Ma, Ve e Mc).

-

‘ rétula plastica
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(a) X “—___ rétula pléstica
(b) Viga simples bi-apoiada

(a) Estrutura aporticada genérica
Figura 2.16 Colapso: formacdo de mecanismo.



Dissertacdo ® AR Alvarenga ® Cap. 2- Métodos de Analise Estrutural 43

AP
AP M, AP
H,
: oo .
V\ B — A B M; B —
M,| L3 Mc M,|_ L3 \ 2L/3 Mc
(a)
v
A
(d)
(a) Esquema da viga com reacgdes (b) (c) Viga secionada no ponto de carga B
(d) Diagrama de momentos admissivel (e)  Diagrama cinematico

Figura 2.17 Viga bi-engastada — teoremas da plasticidade.

Como uma estrutura para ser equilibrada precisa de no minimo 3 vinculos, isso
implica que com 3 RPs se formard o mecanismo de plastificacdo nessa viga (5 vinculos
— 3 equacdes de equilibrio + 1 para colapso).

O teorema estdtico estabelece que se houver uma distribuicio de momentos
estaticamente admissivel, ou seja que em nenhum ponto se supera M,, causado por um
conjunto de cargas aplicadas na propor¢do de um fator de carga A, esse fator devera ser
menor ou igual ao fator de colapso Ap. Assim, fazendo um diagrama hipotético de
momentos para essa viga, como indicado na Fig. 2.17d, tém-se as trés RPs que deverao
se formar nas regides de maiores momentos, ou seja, nos pontos A, B e C. Portanto, se

for possivel uma distribuicdo de momentos tal que:
IMall = [IMgll = IIMcll = Mp (2.24)

o fator de carga correspondente serd maximo, o de colapso.
Seccionando-se a viga no ponto B, obtém-se dois diagramas de corpo livre
mostrados na Fig. 2.17b-c, que atendendo as condi¢des de equilibrio estdtico, com a

condi¢do da Eq. 2.24, ou seja: M = Mc =-M, e Mg = +Mp, vem:

Va(@L/3) =(Ma+Mg) =2Mp .Vo=6Mp/L; e (2.25a)
Ve (2L/3) = (Mc + Mp) =2 Mp .. Ve = 3Mp/L. (2.25b)
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Assim, através do equilibrio das forgas verticais: Va+Vc = AP, chega-se a:
A < hest= OMp/(PL). (2.26)

O teorema cinemdtico estabelece que para uma estrutura sujeita a um conjunto de
cargas aplicadas na propor¢do de um fator de carga A, qualquer mecanismo determinara
um valor desse fator maior ou igual ao fator de colapso A,.

Seja entdo o mecanismo composto de 3 RPs, nos pontos de maiores momentos (A,
B e C), como mostrado na Fig. 2.17e. Aplicando-se o principio dos trabalhos virtuais

(PTV), considerando o diagrama da Fig. 2.17d, pode-se escrever:
-Ma(-at) + Mg (o + 7) — Mc(-y) = APS. (2.27)

Observe ainda que, da geometria da figura se obtém o6 = (o L /3) = (y 2L /3), e
portanto o = 27y. Expressando agora a Eq. 2.27 em fung¢ao de v, (ja que Y ndo € trivial), e

relembrando a Eq. 2.24, chega-se a:

6Mp(y) = 2A PL(y) /3. (2.28)
De onde, aplicando o teorema cinemaético, se encontra entao:

A = Aein =9 Mp/ (PL). (2.29)

Finalmente, o teorema da unicidade estabelece que se devido as condicdes da

estatica A < Ay € pelas condigdes da cinemadtica A > Ay, entdo o fator de colapso sera:
AP = Acin = Aest .- Ap=9 Mp/ (PL). (2.30)

Nesse caso, como somente podem ser formadas 3 RPs para que haja o colapso,
apenas um mecanismo precisa ser verificado. No caso de estruturas mais redundantes,
outros pontos de momento maximo podem aparecer, e portanto mais RPs, e assim deve-
se estudar dentre os varios possiveis mecanismos, aquele que determinaré o colapso.

Com algumas sofisticacdes complementares, este processo pode ser usado para
estabelecer as equacdes de equilibrio (sejam estdticas ou cinemdticas) que determinam a

formacdo dos mecanismos, (sendo mais comum utilizar as tltimas).
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Essas equacdes sdo trabalhadas em conjunto, aplicando-se os fundamentos da
programacao linear (PL), isto € num problema de otimizacao:
a. minimizar o fator de carga de colapso (determinar o menor A, com equagdes
da cinematica); ou

b. maximizar o fator de carga (determinar o maior A, com equacdes da estatica).

O usual € utilizar a abordagem cinemadtica, determinando onde estdo as RPs, e
checar posteriormente o resultado, colocando-se o valor do Mp de cada RP e
determinando-se o diagrama final de momentos. Em seguida verifica-se o atendimento
ao teorema estdtico. Se isso ocorrer, a carga obtida esta correta.

Dessa forma, o método Simplex proposto por Dantzig por volta de 1950 pode ser
aplicado na a solugdo desse problema (Horne, 1979).

Embora efetivo em manipular centenas de milhares de incégnitas, o problema é
altamente degenerativo, em parte pela linearizacao da superficie pldstica, em parte pela
discretizacdo da geometria, como afirma Olsen (1999), que propde um método de
otimizacdo diferente do esquema do Dual. Essa degeneracdo estd relacionada com o
aparecimento “acidental” dos falsos mecanismos: sdo valores que atendem ao sistema
de equacdes do ponto de vista numérico, mas que na realidade ndo constituem a
formacdo de um mecanismo (Davies, 2002).

De toda forma, a necessidade de se conhecer deslocamentos € o comportamento
das partes mais sensiveis da estrutura, onde aparecem as primeiras RPs, levaram ao

segundo tipo de andlise ineldstica de primeira ordem.

2.6.2 Elastico com Rotulas Plasticas: ERP

Este tipo de andlise considera o material elédstico, até que no ponto mais solicitado
a flexdo, o de momento maximo, se atinge o valor de plastificacdo Mp, quando surge
entdo uma roétula plastica. A geometria serd atualizada cada vez que é formada uma RP,
sendo modelada como uma rétula de comprimento zero, inserida naquele local, quando
na secao atua Mp.

Numa formulacdo via MEF, o equilibrio do sistema estrutural pode ser descrito

pela expressao:
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YK, AU = AF; (2.31)
U=U+AU e F=F +AF. (2.32a,b)

Isso significa dizer que a variagcdo dos esforcos AF, e dos deslocamentos AU, é
fung¢do do estado elasto-pldstico (MRG XK.,) dos EFs (das barras) da estrutura. Como
esse estado varia a cada acréscimo de carga, a medida que se forma(m) a(s) RP(s), entdo
0 processo serd incremental, mas resulta sempre na solu¢ao de um sistema de equacdes
lineares.

As vezes sdo necessdrios ajustes nos incrementos ao definir o menor valor que
provoca o surgimento da nova RP, para atualizar a configuracio corretamente.

A origem desse método estd ligada também aos trabalhos de Neal (1977) e de
Horne (1979). Desde que esse método € a base para os de segunda ordem que serdo
tratados a seguir, serd refeita a solu¢do da obtengdo da carga de colapso da viga bi-
engastada mostrada antes, utilizando esse método.

Acompanhando a Fig. 2.18a, supde-se que atua a carga P; ird formar a primeira
RP. Pelo diagrama de momentos eldsticos da viga, na Fig. 2.18b, verifica-se que a
primeira RP deverd ocorrer no apoio A, onde o momento ¢ maximo.

Por meio de férmulas indicadas no AISC (1978), obt€ém-se os valores da primeira
linha da Tab. 2.1. Deve ser observado que a relagdo entre os momentos € fixa, o que se
fez foi arbitrar que o valor maximo seja Mp.

Agora, acompanhando a Fig. 2.19a, a viga serd considerada como tendo uma
rétula em A, para um acréscimo de carga AP,, que provocard o surgimento da segunda
RP, na nova regido mais solicitada da barra, que serd o ponto B, como representado na

Fig. 2.19b.

iPl M (x) V(%)
C/ B Q -1.0

M. xMp -0.5
W PP S S
W A ~d__ - f

(a) TVA Ve (b)) 0.667 (c)

(a) Esquema estrutural (b) Diagrama de momentos (c) Diagrama de flechas

Figura 2.18 Andlise ERP da viga bi-engastada -1* RP.
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Figura 2.19 Andlise ERP da viga bi-engastada - 2* RP.

A relacdo entre acréscimos de momentos em B e C é a mesma de uma viga com
rétula em A e engaste em C, inclusive reacdes e deslocamentos.

Para se obter o estado intermedidrio (com P,) da viga, apds o incremento de carga,
somam-se os resultados do estado anterior (com P;) e o atual (com AP;). O diagrama
dos momentos que resulta desse passo, mostrado na Fig. 2.19¢, € a soma dos diagramas
da Fig. 2.18b e da Fig. 2.19b.

De igual forma, sdo computados os deslocamentos, sendo obtida a curva da Fig.
2.19e pela soma das curvas das Fig. 2.18c com Fig. 2.19d.

Os valores correspondentes sdo indicados na 2* e 3" linhas da Tab. 2.1, notando
que nao ha acréscimo de M, embora haja acréscimo de V4, como esperado.

Tendo-se formado agora duas RPs na viga, para atingir o colapso basta que se
forme mais uma. Com a introducdo da nova RP no ponto B, a estrutura se comporta
como uma viga engastada em C e livre em B, como indica a Fig. 2.20a. Ou seja,

nenhum acréscimo de V5 podera ocorrer agora.

Tab. 2.1 Carga de colapso da viga bi-engastada usando EPR.

Carga | AP Va Ve Ma Mg Mc Flecha em B
P, 27/4 5 7/4 -1 +2/3 -1/2 14
AP, | 27/14 1 13/14 0 +1/3 =217 10
P, |243/28 6 75/28 -1 +1 -11/14 24
AP; | 9/28 0 9/28 0 0 -3/14 18
P 9 6 3 -1 1 -1 42
Fator Mp/ L MP/ L MP/ L Mp Mp MP MPLZ/ (567EI)
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Figura 2.20 Anélise ERP de viga bi-engastada - 3* RP.

Da mesma forma que no passo anterior, o novo acréscimo de carga AP; provocard
o surgimento da dltima RP na nova regido mais solicitada a flexao da barra, que sera
agora o ponto C.

Também os diagramas finais da Fig.s 2.20c e 2.20e (para P3) se originam da soma
dos diagramas das Fig.s 2.20b e 2.20d (para AP3;) com os correspondentes ao estado
intermedidrio: Fig. 2.19c e Fig. 2.19¢ (para P,).

Observando a Tab. 2.1, nas 4° e 5% linhas, podem ser verificados os passos e
grandezas envolvidas, com o detalhe que o fator de colapso é o mesmo ja encontrado
antes na Eq. 2.30.

Sohal e Chen (1995) mostram uma estimativa mais real do deslocamento,
utilizando o principio do trabalho virtual ou do método da curvatura, o valor encontrado
é vg= MPLZ/(IZEI), 12.5% maior que o indicado na Tab. 2.1. Na ultima linha indicam-
se os fatores multiplicadores usados em cada coluna da tabela.

Pelo exemplo, podem-se verificar facilmente as vantagens deste tipo de andlise.
Em primeiro lugar, determina a ordem em que sdo formadas as RPs, o que significa
diagnosticar os pontos mais fracos da estrutura (globalmente), quanto a resisténcia; em
segundo lugar, encontra a carga de colapso e apresenta uma estimativa dos
deslocamentos que serdo atingidos nessa condic¢ao.

Tin-Loi e Vimonsatit (1993) e Davies (2002) usaram do ERP com algumas

melhorias para o estudo da acomodacdo e o efeito de cargas ciclicas.
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2.6.3 Consideracoes Finais

Os dois métodos apresentados procuram estabelecer um limite de resisténcia
baseado s6 na flexdo. Dessa forma, para o dimensionamento do sistema estrutural é
necessario ainda o uso das equagdes de interacdo e do coeficiente de flambagem k visto
que na determinacdo do colapso, desconsiderou-se a presenca dos esforcos normais nas
barras e os seus efeitos, tanto na estabilidade quanto na resisténcia.

Na Europa, o uso do cdlculo pléstico € bastante difundido, o que ndo acontece nos
EUA. No Brasil, além de se seguir os passos dos americanos, o emprego de perfis
soldados (cujas tensdes residuais sdo reconhecidamente maiores que a dos laminados),
gerou uma dificuldade adicional para a aplicacdo dessa andlise, por ndo se dispor de
dados ou ensaios comparativos que habilitassem o seu uso.

Porém, nos EUA ainda houve uma preocupag¢do no desenvolvimento da técnica,
podendo-se citar as colaboragdes de Higgins et al. (1971) bem como Chen e White
(1993), ja que o uso da plasticidade de primeira ordem € liberado para estruturas onde
os efeitos de segunda ordem sejam desprezaveis.

Para construcdes de até 2 pavimentos, com cargas verticais pequenas, o ECCS
(1984) libera o uso desse método, mas impde uma série de verificagdes adicionais nas
equacdes de interacdo, controle de flambagem local, avaliacio da ductilidade e
travamentos nos pontos das RPs.

Nos EUA, o dimensionamento plastico estd enquadrado nas restricoes do AISC
LRFD (1993), sendo liberado para: vigas continuas em pavimentos, galpdes e pequenos
prédios de andares multiplos; em geral constru¢des de menor porte.

Do ponto de vista pritico, a aplicagdo desse método no Brasil pode ser
considerada mais uma ferramenta na avaliacdo de capacidade, do que um recurso para
dimensionamento.

Como indicado na Fig. 2.21a, na superficie de dimensionamento correspondente a
esse método, pode-se tomar uma reta paralela ao eixo M/Mp, visto que se ignora a
presenca do esfor¢co normal, que corresponderia ao valor limite de N/ Ny = 0.5. Como se
reproduz na Fig. 2.21b, a trajetoria de equilibrio s6 pode ser definida pelo ERP e sera
tangente a semi-reta paralela ao eixo A, com o valor da carga de colapso Ap, que € a

mesma definida pelo método cléssico rigido-pléstico.
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Figura 2.21 Resultado da andlise ineldstica de 1" ordem.

Este tipo de andlise também ndo consegue fornecer dados para o problema da
estabilidade. Isso s6 vai ser possivel, a partir do equilibrio da estrutura na posi¢ao

deformada, logo, adotando-se uma teoria de segunda ordem.

2.7 ANALISE INELASTICA DE SEGUNDA ORDEM

De maneira geral, esta andlise considera o comportamento do material da mesma
forma que na anélise de primeira ordem: eldstico-perfeitamente plastico.

Segundo Davies (2002), sua origem acontece por volta de 1960, com modestas
andlises procurando estudar a acomodacdo e o efeito de cargas ciclicas, ja se
identificando os falsos mecanismos.

Com o desenvolvimento de estudos e pesquisas em relacao a plasticidade, chegou-
se a conclusdo, que em grande parte das estruturas, o fator de carga € limitado a um
valor bem inferior ao da carga de flambagem eldstica (A.) ou a carga de colapso pléstico
(Ap).

Essa carga limite, conforme Galambos et al. (1998) “resulta do efeito combinado
de deslocamentos e deformagées associados a redugdo de rigidez devido a plasticidade
ao longo das barras e a distribuicdo dessa plasticidade ao longo dos diversos EFs da

estrutura, de tal forma que provoca a flambagem ineldstica do conjunto, antes mesmo
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do colapso por mecanismo ou da flambagem eldstica’.
Estima-se, com bons resultados, usando a féormula de Merchant-Rankine (Horne,

1979), que o valor desse fator de carga limite Ay, serd aproximado pela expresséo:

him = A, L+, /A, ). (2.33)

No caso do ECCS (1984), exige-se que A, = 10 A, para que Ajm = 0.91 A, e se
possa usar o ERP de primeira ordem, caso contrdrio obriga-se avaliar os efeitos de
segunda ordem.

Todavia, o célculo Ay, dessa forma exige a determinagéo da carga critica A, 0 que
significa uma andlise eldstica de segunda ordem, e obter o fator de colapso A, por uma
andlise ineléstica de primeira ordem. A questdo que imediatamente surge €: por que nao
determinar essa carga limite diretamente, através de uma andlise ineléstica de segunda
ordem?

Assim, esta andlise aparece com o objetivo de se determinar esse fator de carga
limite com precisao.

Enquanto Vogel (1985) e Ziemian (1992) obtiveram bons resultados através da
andlise ERP de segunda ordem em estruturas de prédios razoavelmente regulares, King
et al. (1992) e Liew et al. (1993) demonstraram que os fatores de carga limite eram
superestimados nos casos em que a instabilidade da estrutura é determinada por
algumas barras (e ndo por todo o conjunto, com varias RPs).

Ao ndo considerar a modificacdo do comportamento dos EFs (barras) a partir do
inicio do escoamento (com a redugdo gradativa da rigidez e da area remanescente
elastica), os valores de carga limite obtidos em certos casos sdao perigosamente
superiores aos reproduzidos pelo método da zona plastica (ZP), relatado por McGuire
(1991), White (1993) e Liew et al. (1994).

As excegdes eram barras com esfor¢os de compressdo menores (N < 0.5 Ny), e
tendo menor difusdo da plasticidade ao longo do EF (barra), conforme Ziemian (1992).

Assim, para colunas trabalhando a flexo-compressao na condi¢do de:

a. simples curvatura com N/Ny < 0.2 e A/r, < 20;

b. dupla curvatura com N/Ny < 0.3 e A/r, <40; e

c. colunas escora (somente compressdo) com esbeltez modificada A, < 0.4;
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(sendo a altura da coluna A, o raio de giro no eixo z da sec¢do r,, a esbeltez A, calculada
pela Eq. 6.3, e as demais grandezas ja foram antes descritas), os resultados sdo
aceitdveis (com erro miximo inferior a 5 % ndo conservador); para os demais casos
podem ocorrer erros de até 18 % (Chen et al., 1996).

Esta andlise surge entdo como uma extensdo do ERP, na qual se adota agora uma
superficie de plastificacdo, que identificard quando numa dada da secdo se formard a
RP, a partir do esforco normal N e momento fletor M que nela atuam. Portanto,
conforme Galambos et al. (1998) “é baseada num critério de plastificacdo que avalia
as tensoes normais longitudinais atuantes devido a combinacdo de esforco axial com
momento fletor, e freqiientemente, desprezando cisalhamento e tor¢do.”

Essas superficies de plastificagdo (j4 mostradas nos graficos N/Ny X M/Mp, como
o da Fig. 2.21a), definirdo a formacgdo e o comportamento da RP. Acompanhando a Fig.
2.22, supondo que o ponto P represente o estado de uma se¢@o hipotética plastificada, a
defini¢dao de estado RP significa que se houver acréscimo da carga axial N, haveria a
passagem para um ponto qualquer Q fora da superficie. Porém, como o momento
pléstico absorvido devera reduzir, se aplica um vetor de corre¢do com cargas ficticias de
forma a devolver a RP a superficie, no ponto de retorno R.

Por outro lado, se houver decréscimo no axial N, o valor de M, para atingir o

estado de RP cresce, salvo descarregamento eléstico.

A Superficie de plastificacdo

g real perfil I flexdo z-z
Z,

Intera¢do do LRFD
N &M

- + =1
Ny 9 Mp z :[ z
Vetor correcdo

Figura 2.22 Superficie de plastificagao
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Dessa forma, se estabelece um padrdo limite de comportamento da se¢do na
plasticidade, impedindo que possam surgir esfor¢os plasticos absurdos, jd que a
trajetoria do ponto P ndo pode ultrapassar essa superficie, pois o material é eldstico-
perfeitamente plastico, (ndo € considerado o encruamento).

Essa superficie € normalmente estabelecida a partir das curvas de interacao, como
mostrado na Fig. 2.22, em que se usou a do AISC LRFD (1993) para o eixo de maior
inércia (z-z) de vigas I ou H.

Outras curvas de interacao foram aplicadas em outros modelos (com flexdo no
eixo de menor inércia de perfis I ou H), como Duan e Chen (1989), e também em alguns
trabalhos (com anélises em 3D, onde as superficies de interacdo sdo mais complexas),
iniciados por Orbison et al. em 1982. (Attalla et al., 1994; Ziemian e McGuire, 2001).

O equilibrio do sistema estrutural é entdo estabelecido considerando a geometria
atualizada em cada etapa do processo de carregamento, ou seja, a geometria deformada
participa em cada etapa da atualizacdo da rigidez.

Reportando ao mostrado na andlise eldstica de segunda ordem, existem
abordagens associadas a matriz de rigidez geométrica K, bem como com as fung¢des de
estabilidade ou suas formas equivalentes (White, 1993).

O processo desta analise € incremental nas cargas e ou deslocamentos, e iterativo
ao avaliar a rigidez estrutural em cada passo, assim como ao resolver o sistema de
equagdes nao-lineares, aqui sao necessarios: tanto uma estratégia de solucdo, como um
critério de convergeéncia.

Numa formulagdo via MEF, o equilibrio pode ser descrito pela expressao:

2(Kep + Ky) AU = AF ; ou, ZK,, AU = AF ; (2.34a,b)
U =U+AU e F=F +AF. (2.34¢,d)

No primeiro caso (2.34a), a matriz de rigidez geométrica K, € somada a elasto-
pléastica K.,; no segundo caso (2.37b), a matriz de rigidez K.y, possui a parte elasto-
pléstica corrigida diretamente pelos efeitos das fungdes de estabilidade, ja apresentadas.

A variag@o dos esforcos AF e dos deslocamentos AU € acumulada em etapas
incrementais. E como o sistema € altamente ndo-linear, se aplicam procedimentos
iterativos que avaliam forcgas residuais a serem novamente equilibradas por meio de

novas solugdes do sistema, com as grandezas envolvidas atualizadas.
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Ao se fazer a andlise de segunda ordem, os efeitos da deformacdo da estrutura

associados tanto a curvatura inicial (Pd) como a fora de prumo (PA), ambos vistos na

Fig. 2.7, serdo considerados na analise.
De maneira geral, entretanto, a andlise eldstica com RP de segunda ordem nao

produz resultados adequados, por isso surgem procedimentos corretivos que permitem a

obtencdo de bons resultados. Entre esses procedimentos destacam-se os métodos:
a. elastico com rétula pléstica e cargas nocionais: ERP-CN, (Liew et al., 1993);

b. eldstico com rétula pléstica refinado: ERP-R, (Liew et al., 1994); e
c. elastico com rétula plastica de se¢do montada: ERP-M, (Chan e Chui, 1997 e

2000).
Em geral, esses métodos apresentam os deslocamentos muito proximos na maioria
das andlises estruturais, sendo representado na Fig. 2.23 o comportamento aproximado
do ERP-R. Nessa figura admite-se que foram utilizados mais EFs por barra (o que ndo €

usual), de forma a se conhecer os deslocamentos em pontos que nao sdo RPs.
Em contraposi¢do aos processos que utilizam a plasticidade aproximada por RPs,

denominados de plasticidade concentrada (onde o comportamento € avaliado apenas nos
pontos nodais), surge um outro método, em que é considerada a difusdo da plasticidade
ao longo dos EFs (barras), chamado de zona plastica (ZP). Essa aproximacao é a que

consegue reproduzir com mais fidelidade os resultados de laboratério, por isso €

considerada a “‘exata” entre os métodos ineldsticos de segunda ordem.
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Entretanto, como a zona plastica exige muitos recursos computacionais, outros
processos alternativos tém surgido, procurando por um lado produzir tdo bons
resultados quanto a ZP, e por outro reduzir o tempo e necessidades do processo
eletronico. Assim aparece o guase RP, entre outras aproximacoes (Attalla et al., 1994).

Todos esses métodos pretendem definir com precisdo a carga limite e dessa forma
nasce o conceito da andlise avancada. A seguir serdo apresentados alguns detalhes dos
quatro métodos principais de andlise ineldstica de segunda ordem, ja mencionados

antes.

2.7.1 ERP e Cargas Nocionais: ERP-CN

E basicamente o mesmo processo eldstico de segunda ordem com rétula plastica,
empregando as funcdes de estabilidade ou a matriz de rigidez geométrica, agora sendo
inseridas diretamente as cargas nocionais gabaritadas de forma a produzir os resultados
esperados.

Com o objetivo de se desenvolver a andlise avangada, as cargas nocionais sao
aplicadas para simular tanto os efeitos da plasticidade distribuida, as imperfeicoes
geométricas (usualmente ligadas ao fora de prumo com o efeito PA e a curvatura inicial
com o efeito Pd), como também as tensdes residuais cuja modelagem nesse tipo de
andlise é complicada.

O Eurocode 3 (1992) exige a introdugdo de imperfei¢cdes geométricas, exceto se as
barras em geral estiverem sujeitas a carga axial muito pequena (N < 0.25 N,). As
defini¢des seguem Liew ef al. (1994) e também CEC (1990), onde se tem:

a. fora de prumo bdsico: Ay« = L/200, corrigido por parametros k. e k; que

avaliam o nimero de colunas envolvidas no andar e o nimero de andares;

b. conforme a curva de flambagem a qual a secdo do perfil pertence, o CEC
(1990) atribui um arqueamento equivalente &+, que varia de L/400 (curva a)
até L/150 (curva d); ja no caso do AISC LRFD (1993), o valor € fixo em
L/400, pois s6 tem uma curva;

c. as cargas nocionais que provocam PA sdo inseridas nos andares (uma para
cada andar individualmente);

d. as cargas nocionais que provocam Pd sio aplicadas no meio véo das barras.
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Figura 2.24 Modelo ERP 2° ordem com cargas nocionais.

A Fig. 2.24 mostra as cargas nocionais de um modelo hipotético (representadas
por Cy; = PA;, i =1 a 3), observando-se também uma carga nocional que é aplicada no
meio do véo da barra para simular o efeito P, como o item (d), representada por P50a.
Essas indicacdes ndo sdo formulas, mas apenas referéncias sobre a origem dessas cargas

nocionais (por exemplo: Cpa do efeito de Pa na curvatura da barra de segunda ordem 04,
Cus do efeito PA3; no andar 3).
Entre os pesquisadores que contribuiram para essa linha, destacam-se: Ziemian et
al. (1992), Clarke et al. (1995) e, White e Hajjar (2000). Segundo Chen e White (1993)
entre as normas que adotam este método, a canadense CSA-S16.1 € a mais adequada
desde que as cargas nocionais sejam aplicadas tanto em combinagdes contendo somente
cargas verticais, quanto nas que também existem cargas laterais.
As vantagens desse método sdo: a simplicidade, a rapidez de automacdo do
modelo e obtencdo de resultados. A dificuldade maior reside tanto na interpretacao
adequada da forma de modelar o sistema estrutural, como nas incertezas inerentes a

defini¢do dos valores das cargas nocionais, de maneira a obter resultados coerentes.
E necessdrio ter também uma clara avaliacdo de limites de aplicabilidade desse

2

processo (casos de plasticidade distribuida que ndo sdo representdveis por essa

aproximacao ou de descarregamento eldstico) e circunstancias em que os momentos

resultantes sdo exagerados.
Deve-se enfatizar também que essa abordagem numérica nao € capaz de avaliar

de forma acurada, podendo provocar resultados

deformacdes axiais plasticas
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inadequados em estruturas sujeitas a cargas axiais elevadas, ou combinadas com
predominancia do axial.

Por fim, ao exagerar na consideracao de excentricidades, se pode repetir o
conceito das formulas para colunas de Perry-Robertson (Johnston et al.,1976; ver
apéndice D), o que provocard um superdimensionamento desnecessdrio ou um

dimensionamento inconsistente.

2.7.2 ERP com Refinamentos: ERP-R e ERP-M

Neste caso, o objetivo é corrigir as propriedades dos EFs (ou barras) a partir do
inicio do escoamento, para levar em conta a degeneracdo da rigidez associada a
plasticidade.

Para isso, a medida que o esfor¢o axial cresce no EF apés o escoamento, a rigidez
¢ reduzida em termos de EA. e El. que representam as propriedades da parte
remanescente eldstica (onde A. e I, sdo: a drea e a inércia efetivas, respectivamente).

Este processo surge com Orbison et al. em 1982, descreve-se com detalhes em
Chen e White (1993), Liew et al. (1994) e, Kim e Chen (1996), avaliando-se um
parametro T, representado na Fig. 2.25, que depende da curva de aproximacao ineldstica

adotada e da relagdo N / Ny, conforme:
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Figura 2.25 Fator T para modelo ERP refinado.
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a. a féormula de coluna convencional do SSRC (Galambos et al., 1988):

T= 4£ l—i ,quando N > 0.5 Ny; (2.35)
y Ny

b. a férmula de coluna do AISC LRFD (1993):

T= —2.7243%1{%}, quando N > 0.39 Ny; e (2.36)

y y

c. em qualquer outro caso: T= 1. (2.37)

Adicionalmente, conforme Chen e White (1993), nas férmulas que avaliam as
funcdes de estabilidade (ver Eq. 2.18b) deve-se usar N*/L= 1.14 N/L e o parametro [3
(ver Eq. 2.20) devera ser corrigido para B*=1.0678 B, quando for usada a aproximagao
do AISC LRFD (1993). Porém a vantagem do emprego dessa aproximacdo é que
automaticamente tanto a curvatura inicial de barra como as tensdes residuais ficam
implicitamente consideradas (Kim e Chen,1996).

Para se entender o conceito de plasticidade na presenga do esfor¢o normal, pode-
se ver as Fig.s 2.26a,b onde se mostra o diagrama de tensdes na sec¢do, cujos valores sao
todos * oy, ou seja, ndo ocorrem tensdes eldsticas.

Surge dai o conceito de secdo montada (ERP-M) mostrado na Fig. 2.26c: onde a
parte central da alma da secdo I resiste ao esfor¢co normal (com a tensdo oy diretamente)
e o momento € equilibrado pelo bindrio gerado pelas forgas resultantes (F-), com sinais

opostos, das duas partes remanescentes da se¢do, quando as tensoes atingem Oy.
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(a) Esfor¢os na secdo (b) Efeito de N na RP (c) Equilibrio do normal N e do momento M

Figura 2.26 Diagramas plasticos e se¢do montada.
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Essa ultima abordagem foi apresentada por Chan e Chui (1997, 2000), e permite
considerar também, artificialmente, as tensdes residuais, na forma de G, reduzindo
assim o valor do momento plastico correspondente a este normal. Com isso se
determina um momento plastico reduzido M, a partir da presenca de um esfor¢co N,
quando a se¢do € uma RP, sem precisar definir a superficie de plastificacao.

Ambos os métodos (ERP-R e ERP-M) sdo tratados com detalhe por Machado
(2005), sendo que alguns dos seus exemplos serdo também abordados no capitulo 6.

Para o dimensionamento da secdo, toda a regido sob a superficie de plastificacdo
(conforme a norma ou critério) € utilizada, como mostra a Fig. 2.27a.

A Fig. 2.27b representa a curva do comportamento do pdortico que € tangente ou
fica levemente acima da linha horizontal correspondente ao fator de carga limite Ay,

As vantagens dos métodos refinados sdo: a facil automacao, possibilidade de usar
uma malha mais grossa (para se obter convergéncia mais rapida) e os resultados obtidos
sao bastante préximos do “exato”, ou daqueles provenientes do método da ZP.

As dificuldades sdo: a eventual presenca de RP no interior do EF (abordado por
Chan e Zhou, 2004) e os casos especiais de plasticidade distribuida, nos quais o uso da
técnica refinada também ndo € suficiente. Além disso, a abordagem refinada ndo é
adequada para os casos com reversao das deformagdes correspondente as hipdteses

seqiienciais, ou seja: ndo simultaneas e nem proporcionais (Kim e Chen, 1996, 1997).
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Figura 2.27 Comportamento dos modelos ERP refinados.
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2.7.3 Método da Zona Plastica

Neste caso, a rétula punctual que representa o aparecimento da plastificagdo, é
substituida por uma regido tridimensional da barra, onde tensdes iguais ou superiores as

de escoamento sdo atingidas (dependendo do diagrama de comportamento do material

da barra G x €, que for considerado).

No caso da zona pléstica é possivel modelar o encruamento, o que leva aos
diagramas tensao-deformacdo chamados: bi-linear, tri-linear e o de Ramberg-Osgood
modificado, como mostrado na Fig. 2.28a. O diagrama tri-linear tem sido adotado por
alguns pesquisadores como Vogel (1985) e Clarke (1994), (pode-se ver os dados do
diagrama tri-linear da AS4100 (1990), para o ASTM A 36 ou similar, no Apéndice E).
Isso corresponde a um diagrama de tensdes normais na secdo similares aos da Fig.
2.28b, onde aparecem tensdes superiores a Cy.

Neste método procura-se monitorar o comportamento de pontos da se¢do, para se
conhecer as tensoes atuantes, se determinarem as partes com escoamento, se avaliar as
deformacdes pldsticas correspondentes, e assim corrigir as propriedades e a geometria
usadas no modelo iterativamente, baseando-se nesses resultados.

Os resultados obtidos através do método ZP t€m sido usados na verificacdo de
teorias e outros métodos. Ja foram desenvolvidas vdrias aproximacdes, tanto para
modelos 2D (Owen e Hinton, 1980), como para modelos 3D (Teh e Clarke, 1999), de se

avaliar a zona pléstica.
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Figura 2.28 Comportamento do material no método da zona pléstica.
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No contexto do MEF, este método subdivide longitudinalmente a se¢do em varios
subelementos denominados de fatias, nos quais se monitora as tensdes e deformacdes
em cada passo incremental.

Para se avaliar esse comportamento e se obter as tensdes e deformacdes
necessdrias, bem como conhecer os esforcos solicitantes internos, sao usadas diversas
formulacdes, que permitem acompanhar o movimento do EF, que sdo normalmente as
formulacdes Lagrangianas e/ou corrotacionais, € empregam processos de integracao
diversos também, entre os quais a quadratura de Gauss e a regra de Simpson.

O método da ZP aparece pela primeira vez com Ojalvo e Lu em 1961, seguido
por Bernstiel e Michalos em 1963, Moses e depois Sapp em 1964, conforme Alvarez e
Bernstiel (1969). Posteriormente, diversos pesquisadores como Vinnakota (1974), Kasar
(1975), Chen e Atsuta (1977), Kanchanalai (1977), Swanger e Emkin (1979), El-Zanaty
et al. (1980), Vogel (1985), Owen e Hinton (1988), White (1988), Chan e Kitipornchai
(1988) , Ziemian (1990), Meek e Loganathan (1990), Al-Bermani et al. (1988, 1992),
Clarke (1994); Teh e Clarke (1998), Folley e Vinnakota (1999), Torkamani e Sonmez
(2001) e Folley (2001), utilizaram este método.

A Fig. 2.29 ilustra a estrutura deformada, na qual onde apareceriam RPs
concentradas punctuais existe uma regido com plasticidade ao longo dos EFs, embora
tenha sido representada a forma unifilar apenas, o que ndo é uma representacdo muito

adequada, como se vera no capitulo 6.
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Figura 2.29 Deslocamentos no modelo de zona pléstica.
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A plasticidade pode assim ser acompanhada ao longo dos EFs (e barras), por todo
o processo incremental, permitindo estabelecer deslocamentos, esforcos, tensdes e
deformagdes com muita precisao.

A modelagem e a formulacio adotadas pelos pesquisadores sdo bastante varidveis,
porém usualmente aplicam estratégias de iteracdo usando Newton-Raphson.

Cook e Gerstle (1985) utilizaram apenas 9 fatias nas secdes dos EFs e aplicaram o
modulo secante para cada EF, em cada passo de carga.

Meek e Loganathan (1990) mostraram como a andlise ineldstica, no sentido de
encontrar tanto o fator de carga limite como também o fator de carga de ruina final
(ap6s o fator de carga limite, na trajetéria de descida), e a trajetéria pds-critica, t€ém
apresentado dificuldades aos pesquisadores. Eles utilizaram secdes de tubos
retangulares e circulares (SHS e CHS, respectivamente), aplicaram o método do
segmento finito com hipéteses de Bernoulli-Euler e adotaram a técnica de comprimento
do arco (Ramm, 1981 e Crisfield, 1991) e a regra de Simpson para realizar as integrais
de tensdes e propriedades. Nao consideraram, entretanto, o deslocamento do centro
linear da parte remanescente eléstica (!).

Torkamani e Sonmez (2001) usaram tensores de Green e teoria de viga de
Timoshenko, sendo o equilibrio formulado baseado no principio do incremento dos
deslocamentos virtuais de Bathe e Bolourch em 1979. Eles empregaram 20 fatias (6 em
cada aba e 8 na alma) em seus modelos.

Avery e Mahendran (2000), fizeram modelos com EF casca HKS do Abakus,
entre outros programas comerciais (Adina e Nastran), consideraram a feoria do fluxo
pldstico associado, adotaram superficie de escoamento de von Mises e material eldstico-
plastico perfeito ou com encruamento isotrépico, reproduziram bons resultados de
exemplos de calibragem de Vogel (1985), incluindo ensaios experimentais.

Folley e Vinnakota (1999) usaram um modelo com 66 fatias (27 em cada aba e 12
na alma) em seus exemplos, aplicando o principio da minima energia potencial € o
método de Rayleigh-Ritz para desenvolver seu EF, usando algoritmo do passo simples
de Euler e trabalho constante, e consideraram o deslocamento do centro linear da parte
remanescente elastica. O mesmo modelo foi adotado posteriormente por Folley (2001).

Teh e Clarke (1999) aplicaram o principio dos trabalhos virtuais e a teoria do

fluxo plastico para desenvolver um EF de Bernoulli-Euler com tensores de Green, numa
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formulacao corrotacional ndo Lagrangiana em 3D.

O método ZP é um processo muito sofisticado, mais préximo do real, e por isso
mesmo exige mais recursos computacionais, para a sua aplicagdo.

De maneira geral, devido a sua capacidade de representar corretamente o
comportamento da estrutura, o método ZP ¢ considerado o método “‘exato”, sendo suas
solucdes usadas para gabaritar todos os demais métodos. Essa € uma das justificativas
para adocao desse método também nesta dissertagao.

Além da qualidade dos resultados e precisdo, no caso das colunas inferiores de
grandes estruturas bem como em prédios com ligacOes semi-rigidas em grande
quantidade, o método da zona plastica consegue mostrar pontos potenciais de
flambagem local e determinar as deformacdes adequadamente. Porém, Torkamani e
Sonmez (2001) apontaram duas falhas comuns no emprego deste método, que os
pesquisadores de certa forma agora procuram corrigir:

a. nao ser acurado na descri¢do da ndo-linearidade do material (plasticidade);

b. incapacidade de capturar grandes deformagdes.

Eles indicaram ainda que a formulacdo de Hall e Challa (1994), usada
extensivamente na prdtica, ndo retém as equagdes de equilibrio numa configuracao
atualizada, o que significa o aparecimento de forgas artificiais de movimento de corpo
rigido e rotacdo. Havendo também algum debate sobre o uso de formulagdes
Lagrangianas e corrotacionais, com relacdo a qualidade dos resultados.

Outra dificuldade resulta no tempo de processamento, na quantidade de memoria
e informacdes manipuladas pelo computador. Sem divida, a aplicabilidade para
estruturas maiores (uso comercial) ainda € limitada.

Porém, Folley (2001) aponta para o futuro, no sentido de que o excessivo tempo
de processamento, caracteristico de problemas com zona pldstica, pode ser resolvido por
vetorizagdo, subestruturagdo, condensacdo e processamento paralelo. Esse pesquisador
conseguiu empregando uma estacdo Cray Y-MP 90 com 10 PCs Penthium 200 MHz
calcular uma estrutura de um prédio de andares multiplos com 15906 nés, 16200 EFs,
47700 GDLs e tendo realizado 937 incrementos de carga, gastou um pouco mais de 3

horas apenas (!).



Dissertacdo ® AR Alvarenga ® Cap. 2- Métodos de Andlise Estrutural 64

Superficie de plastifica¢do /
real perfil I flexdo z-z /

1>
&
B
2
~

cjemico —— o

Z Superficie de inicio
0 do escoamento

Fator de carga A\
<
k\
AN
N

/// Y
s 1+ |/
; i

M, /Mp 1,0 M/Mp Deslocamento A

(a) Grafico do dimensionamento (b) Gréfico do comportamento

Figura 2.30 Resultado da anélise com zona pléstica.

Destaca-se ainda que o diagrama de dimensionamento atinge a superficie de
plastificacdo real do perfil (¢ ndo uma func¢do aproximada, como a equacdo de
interacdo), como representado na Fig. 2.30a.

Na Fig. 2.30b se mostra a trajetéria de equilibrio, que define claramente o ponto

limite, com muita precisdo, sendo tangente a horizontal do Ajip,.

2.7.4 Quase Rotula-Plastica

Com o objetivo apenas de complementar a apresentagdo dos métodos ineldsticos
de segunda ordem, esta subsecdo deseja apenas indicar que existe uma série de
pesquisas e outros métodos sendo desenvolvidos e propostos, em todo mundo
(McGuire, 1992)

E ainda, as revistas da drea de matematica aplicada e computagcdo contém varios
trabalhos e proposicdes que carecem de um estudo mais profundo e investigacdo de uso
e/ou adequacdo para a drea estrutural metélica.

A seguir sdo citados alguns trabalhos mais marcantes, com énfase direta em
estruturas metdlicas, ou seja:

a. método das pseudocargas apresentado por Lui (1990);

b. método quase rétula-pléstica apresentado por Attalla et al. (1994);

c. método com EF tipo PEP de Chan e Zhou (1994, 2004);
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d. método das pseudodeformacdes de Makode et al. (1999); e

e. método de viga com 2 parametros de Morfidis e Avramidis (2002),

Por fim, tendo visto os vdrios tipos de andlise estrutural existentes, segue-se
agora para a apresentacao do conceito de andlise avancada adotado nesta dissertacao.
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3.1 INTRODUCAO

Este capitulo tem a finalidade de apresentar a andlise avangada que sera realizada,
com suas caracteristicas, exigéncias e formas de aplica¢do. Por ser um novo conceito de
andlise, mais amplo que o de uma simples andlise estrutural, justifica-se a sua colocagdo
num capitulo isolado.

Na secdo seguinte s@o apresentados os conceitos envolvidos nessa andlise, para se
poder estabelecer uma defini¢do precisa.

Na secao 3.3 € indicada uma série de atributos, que representam caracteristicas ou
limites do que € considerado numa determinada andlise avancada para atingir o
dimensionamento, sdo mostradas as exigéncias impostas € também como as andlises
inelasticas de segunda ordem podem ser qualificadas por avangadas.

Na secdo 3.4, a forma de andlise avancada adotada nesta dissertacao € descrita, ao
nivel de método de anélise, atributos considerados e exigéncias que sdo atendidas.

A secdo 3.5 apresenta os aspectos importantes, que sao: a curvatura inicial, o fora
de prumo e as tensdes residuais. Nessa secao sao indicados: a sua origem, a forma como
sao introduzidos na andlise, e de que forma os pesquisadores e as normas estabelecem
0s parametros ou os critérios, para a sua consideragao.

Finalmente, as referéncias bibliogréficas do capitulo sdo mostradas na sec¢do 3.6

3.2 CONCEITOS E DEFINICAO

No inicio, o termo andlise ineldstica avancada foi aplicado por alguns
pesquisadores americanos, com uma certa cautela (segundo Galambos et al., 1998), para
indicar uma andlise ineléstica de segunda ordem rigorosa, onde seriam incluidos os
efeitos ndo-lineares: fisicos e geométricos.

Isso ocorreu porque a norma australiana AS4100 (1990) foi a primeira a
reconhecer que, se todos os aspectos significativos do comportamento da estrutura no
plano sdo adequadamente modelados numa andlise ineldstica de segunda ordem, a
verificacdo de barras a flexo-compressao por férmulas de interagdo seria desnecessaria.

Assim, emprega-se “avancada” como um termo indicando que a andlise estrutural
também representa um dimensionamento, um avango (um passo adiante) na direcao de

projeto estrutural.
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Posteriormente a norma australiana, o Eurocode 3 (1992), com certas restri¢des,
também aprovou a utilizacdo da andlise avangada para projeto. Os canadenses seguiram
o mesmo exemplo dos europeus, editando versdes de projeto da CSA S16 (1994).

Finalmente, a partir de 1993, nos EUA, vérios pesquisadores, unidos em grupos
(comité técnico 117 do AISC sobre andlise ineldstica e dimensionamento € o grupo 29
do SSRC sobre andlise ineldstica de segunda ordem para cdlculo de porticos),
desenvolveram uma forca tarefa no sentido de realizar eventos sobre o estado da arte,
estabelecer uma metodologia e divulgacdo de trabalhos cientificos, incluindo debates e
conferéncias, de forma a introduzir e expandir esses conceitos na drea educacional e de
pesquisa em geral; e assim recuperar a sua posicao de hegemonia no cendrio mundial.

Dentro desses grupos, destacaram-se DD White, JYR Liew e WF Chen, autores
do relatério para o SSRC, em 1991, “Towards Advanced Analysis in LRFD” (Chen e
White, 1993), entre varios colaboradores, que se encarregaram de desenvolver material
bibliografico adequado, que sdo hoje as principais fontes de informag¢des sobre a andlise
avangada. Esse material constitui a mais valiosa referéncia utilizada nesta dissertacao
(Chen e White, 1993; Liew et al. ,1993 e 1994; Chen e Toma, 1994; Chen e Sohal,
1995; Chen et al., 1996).

No desejo de se poder reproduzir, através da andlise estrutural, os resultados
obtidos por ensaios de laboratério em modelos reais, os pesquisadores verificaram que
os modelos com zona plastica (ZP), quando considerando adicionalmente circunstancias
naturais dos materiais € da constru¢do metdlica (como a curvatura inicial, o fora de
prumo, as tensoes residuais, etc.), produziam resultados extremamente precisos.

Por outro lado, distor¢des constatadas ao se empregar a anélise de segunda ordem
elastica com rétula plastica (ERP), foram corrigidas adotando cargas nocionais ou
refinamentos, e assim comecaram também a reproduzir resultados compardveis aos da
ZP (com ERP-CN, ERP-R e ERP-M).

Algumas técnicas modernas como quase rotula pldstica (QRP) de Attalla et al.
(1994) também apareceram, pretendendo se credenciar como uma anélise ineldstica de
segunda ordem precisa, porém ndo tiveram ainda um reconhecimento maior perante a
comunidade cientifica, de forma a serem também adotadas.

Assim, hoje € possivel realizar a andlise avancada porque se dispde de varios

métodos capazes de efetuar uma andlise ineldstica de segunda ordem acurada.
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Portanto, ao se determinar a carga limite usando uma andlise ineléstica de segunda
ordem precisa, incluindo-se os efeitos das imperfeicdes fisicas e geométricas, serao
investigadas a plasticidade e a estabilidade dos porticos.

Comprovando-se essa estabilidade e resisténcia do conjunto no seu plano, fica
sem sentido qualquer verificagcdo isolada de barra em relacdo aos esfor¢os nesse plano
(n2o € necessdrio usar as equacdes de interagao).

Também, a carga limite assim determinada serd mais precisa, semelhante a que se
obtém ao realizar um ensaio de laboratério reproduzindo o modelo do problema, ou
seja, € o valor de maior confiabilidade.

Entdo se pode definir que a andlise avancada é uma forma de andlise estrutural
em que se faz também a verificagdo da resisténcia e da estabilidade das barras e do
conjunto, estabelecendo uma carga limite real, de maneira que ndo sdo necessdrias
outras verificacoes de barras no(s) plano(s) da andlise (em 3D).

A norma australiana AS4100 (1990) foi a que primeiro definiu o termo andlise
avangada e possibilitou sua aplicagdo direta na engenharia estrutural, sendo que, para
isso, foi incorporada uma série de requerimentos (exigéncias) e se indicou também
diversas caracteristicas (atributos) para que se pudesse qualificar a anélise ineldstica de
segunda ordem como avang¢ada; isSO aprimorou 0 nOVo conceito.

Trata-se assim de um conceito que nasce ndo apenas com o intuito de se realizar
uma anélise ineldstica de segunda ordem precisa, mas também de se considerar nos
modelos, de forma obrigatéria, as chamadas imperfeicdes fisicas e geométricas, que
levam ao modelo matemdtico usualmente perfeito, as condi¢des reais do dia a dia, dos
limites da técnica das construgdes e dos materiais.

Ou seja, se procura introduzir no modelo variantes que captam o comportamento
de pecas metdlicas reais, que poderiam sofrer ensaios em laboratério, e reproduzir
resultados similares.

Como esses resultados s@o tdo corretos quanto os que produziram as normas que
sdo utilizadas, ndo haveria razdo para se fazer verificacdes adicionais no plano da
andlise. Mais ainda, aos modelos que utilizam conceitos como o ERP refinado, qualquer
verificacdo adicional seria totalmente sem sentido, j4 que o comportamento das barras €
limitado pela superficie de plastificacdo, que é a equacdo de interacao da norma, como

foi visto na secdo 2.7 (Fig. 2.27 da subse¢do 2.7.2). Além disso, ao considerar a redugao
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de propriedades usando o fator T (= E/E) pelo AISC LRFD (1993) introduz-se
implicitamente na anélise tanto as tensoes residuais quanto a curvatura inicial.

Chen e White (1993) enfatizam ainda que os valores de cargas limites obtidos
dessa forma possuem ja um pequeno coeficiente de segurancga, resultando em valores
ligeiramente menores que os da zona pléstica.

Na AS4100 (1990) nao foi liberado o emprego do método ERP com as cargas
nocionais de forma genérica, pois essa aproximac¢do tende a majorar somente 0Os
momentos, e nem sempre os efeitos de segunda ordem ou da plasticidade distribuida
podem ser simulados como um fator de PA.

Ja o ECCS (1984) faz certa liberacdo, porque sabiamente as cargas nocionais
incluem efeitos PA excessivos. Para as obras que deveriam ser calculadas com outros
métodos, o resultado de empregar ERP-CN serd o inevitdvel superdimensionamento.
Com isso, o projeto ficard antiecondmico, provocando entdo a utilizagdo de outros
métodos indiretamente. E apenas uma forma politicamente correta de atuar numa
norma, que atinge varios paises e profissionais: ao invés de proibir ou criar restri¢des,
majora as cargas (!).

A norma AS4100 (1990) é a mais direta, pois habilita o emprego do método da
zona pléstica, e abre espaco para processos alternativos impondo exigéncias.

O AISC LRFD (1993) ¢ omisso em relacdo a andlise avancgada, e por iniciativa
dos comités inclusive o proprio Grupo 29 e o SSRC, (mantendo contato com diversos
pesquisadores de outros paises de forma a adquirir informagdes sobre o andamento e
conseqiiéncias da homologacdo dessa andlise nesses paises, para levar tal conhecimento
para os EUA), estabeleceram em conjunto critérios a serem adotados para se fazer a
andlise avangada dentro das perspectivas do AISC LRFD (1993), cujo teor pode ser
apreciado em Chen e White (1993).

Se nos EUA a possibilidade de se realizar uma andlise avancada é pequena, no
Brasil, com certeza, existe uma enorme distdncia a ser percorrida, e uma das
proposicdes deste trabalho € iniciar uma caminhada nessa direcao.

Numa visao superior, sugere-se (o inicio de debates, palestras e contatos com
outros pesquisadores estrangeiros...), tudo enfim com o objetivo de no futuro se editar
Diretrizes para a Andlise Avancada na NBR 8800, liberando também o uso desta

ferramenta para os engenheiros do nosso paifs.
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3.3 CARACTERISTICAS E EXIGENCIAS

Portanto, para se realizar uma andlise avangada, diversas atribui¢des podem ser
estabelecidas e varias exigéncias deverdo ser cumpridas.

Chen e White (1993) forneceram um sumdrio de atributos que podem ser
considerados em uma andlise avangada.

Por outro lado, também sdo exigidos requerimentos especiais para se qualificar
uma andlise ineldstica de segunda ordem, de forma a poder utilizd-la como uma andlise
avangada. Nas subse¢Oes seguintes, serdo indicados primeiramente os atributos, € em

seguida serdo indicados os requerimentos necessarios para uma andlise avangada.

3.3.1 Atributos de uma Analise Avancada

Os atributos sao caracteristicas ou consideracdes que serdo adotadas ao se
desenvolver uma dada andlise avangada. Esses atributos serdo listados a seguir, sendo
sua origem relacionada ao famoso memorando técnico niimero 5, editado pelo SSRC
em 1979 (Vinnakota, 1982), com os complementos tanto de Birnstiel e Iffland em
1980, McGuire em 1992, como Chen e White (1993), indicados por Galambos (1998).

Nesta dissertacdo, alguns atributos foram inseridos nessa lista com o objetivo de
atualizacgdo, e € possivel incluir vérios outros no futuro.

Entretanto, mesmo com os poderosos recursos computacionais hoje disponiveis,
parece impossivel incluir todos esses atributos numa anélise numérica estrutural.

De fato, isso € a tarefa maior da engenharia, ¢ nem todos esses atributos estao
presentes ou precisardo ser considerados em todos os projetos.

O objetivo aqui € apenas elucidar e mostrar a vastiddo de aspectos a serem
avaliados e considerados, que torna a total submissao aos resultados obtidos através de
andlises computacionais, algo ainda longe da realidade.

No minimo, alguns desses atributos devem ser necessariamente incluidos na
andlise avangada. Tais atributos definem os limites ou caracteristicas dos resultados

obtidos.
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1- Nao-linearidade geométrica

=h

SN

—

PA: efeito da carga axial atuando nos deslocamentos associados com a rota¢ao
da corda que liga os nés extremos do EF ou barra;

PO: efeito da carga axial atuando nos deslocamentos associados a curvatura do
EF ou barra;

efeito Wagner: associado a carga axial e aos momentos fletores atuando nos
deslocamentos relacionados a tor¢cao do EF ou barra;

encurtamento devido a curvatura: efeito da curvatura nos deslocamentos
longitudinais das extremidades do EF ou barra;

encurtamento no deslocamento lateral: efeito de grandes rota¢des da corda do
EF (M®) nos deslocamentos longitudinais das extremidades do EF ou barra;
flambagem lateral por tor¢ao;

flambagens locais e distor¢des locais;

interacao entre flambagem local e flambagem da barra (ou EF);

efeitos do bi-momento e do empenamento da se¢ado;

condic¢des de apoio e vinculos;

dimensdes de linhas de centro e detalhes de ligacdes; etc.

2- Nao-linearidade fisica

ISR

o a o

=

variacdo das propriedades fisicas: real X nominal;

escoamento: plasticidade concentrada (RP) ou distribuida (ZP);
endurecimento sob tracdo e leis de encruamento;
descarregamento eldstico;

efeito da plasticidade multi-dimensional (2D e 3D);

influéncia do histdrico: seqiiéncia do carregamento na plasticidade dependente
da trajetoria;

plasticidade ciclica: acomodacdo eléstica, efeito Bauschinger;
encruamento ciclico, colapso incremental e fadiga de baixo ciclo;
envelhecimento sob tensdo e fragilidade a frio;

efeitos térmicos e condicdes de incéndio;

efeito de puncdo e concentragcdo de tensoes;
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L

efeitos do rasgamento, do cisalhamento e do esmagamento;

m. efeito da vibragdo e fadiga;

n.

efeito e comportamento conjugado com as fundagdes, incluindo recalques; etc.

3- Atributos fisicos

s

S

= @ oo

o

imperfeicOes geométricas iniciais: fora de prumo, curvatura inicial, distor¢do
da secdo, excentricidades das liga¢des, etc;

tensOes residuais iniciais;

travamento a tor¢ao positiva da extremidade da barra (ou EF);

travamento a tor¢do negativa da barra (ou EF);

simetria ou assimetria da secao;

barras prismaticas ou nao;

localizagao e rigidez dos travamentos;

interconexao composta com as lajes dos pisos;

enrijecimento ou ndo de painéis;

ligacOes e seu comportamento: diagrama momento X rotacdo, capacidade de
rotacdo, momento ultimo, resisténcia, ductilidade, excentricidades, entre
outros;

ponto de aplicagdo, distribui¢do, forma e duragdo das cargas;

cargas conservativas ou no;

m. seqiiéncia de montagem e construcao; etc.

3.3.2 Requisitos para uma Analise Avancada

Nao € correto denominar qualquer andlise inelastica de segunda ordem, por mais

acurada que seja, como uma andlise avangcada. Para isso, como ressalta Chen e White

(1993), uma série de exigéncias deve ser cumprida, ou seja:

a.

usar uma formulacdo matemadtica rigorosa fundamentada em teorias bem
conhecidas da mecanica de solidos e dos materiais;

as resisténcias, as deformacdes, as distribui¢des internas dos esforcos, tensoes,
etc. devem ser confrontadas previamente com resultados de bancos de prova:

ensaios de escala real ou porticos de calibragem, contidos na literatura
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mundial, (Vogel, 1985; El-Zanaty et al., 1980; Chen e Toma, 1994). A carga
limite encontrada, seja de resisténcia ou de estabilidade, ndao poderd ser
superior em 5% (ndo conservativa) aos resultados dos bancos de prova;

c. deverdo ser incluidos os efeitos de segunda ordem PA e Pd no minimo;

d. os esforcos solicitantes nas secdes nao podem violar a resisténcia maxima
definida pela condicdo de plasticidade completa da secao;

e. a plasticidade distribuida deve ser avaliada tanto na deformagdo axial como na
deformacao por flexdo ou combinadas; e quando a secdo solicitada estd num
ponto da superficie de plastificacdo, acréscimos de esforco axial devem
provocar a redu¢do do momento pléstico correspondente;

f. as imperfeigoes geométricas e os efeitos das tensOes residuais devem ser
incluidos, seja de forma implicita (superficies de plastificacdo baseadas em

curvas de interagdo, como a do AISC LRFD, 1993) ou de forma explicita.

O objetivo deste trabalho, como ja mencionado antes, € exatamente avaliar essa
ultima exigéncia, isto é: os efeitos das imperfei¢cdes geométricas (na forma de fora de
prumo e curvatura inicial das barras apenas) e das tensdes residuais em estruturas mais
simples e mais sensiveis (as colunas isoladas, primeiramente e, em seguida, os portais).

Sao admitidas apenas trés linhas principais ou metodologias para se realizar uma
andlise estrutural considerando os efeitos inelésticos do aco, quais sejam:

a. o método da zona pléstica (ZP), como ja foi definido no capitulo anterior, no
qual a estrutura é modelada por uma malha mais refinada, onde se pretende
monitorar a formac¢do das zonas plasticas. Trata-se de um método mais
preciso, porém exige grande esforco computacional. Destacam-se nessa linha,
os trabalhos de Clarke (1994), Foley e Vinnakota (1999) e Folley (2001). No
Brasil, os trabalhos de Lavall (1996) e Pimenta (1996) empregam esse
método, mas com a utilizagdo de uma aproximac¢do denominada de Técnica
das Fatias, que também serd adotada no presente trabalho;

b. o método elastico com rétula pléstica e cargas nocionais (ERP-CN) para se
aproximar os efeitos da plasticidade distribuida, (ECCS, 1984); sujeito as
restri¢des ja apresentadas. Embora o emprego do método de rétula plastica
seja simples, a dificuldade dessa abordagem reside na introducdo de cargas

nocionais cuja avaliagdo é complexa; nessa linha podem ser encontrados os
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trabalhos de Clarke e Bridge (1995) e Liew et al. (1994);

c. o método eldstico com roétula plastica e refinado (ERP-R), onde se considera a
degeneracdo da rigidez da barra, com o moédulo tangente sendo usado para
reduzir as propriedades da se¢@o a partir do inicio do escoamento; (com base
numa a curva representativa da superficie limite a ser empregada,
acompanhando a norma, além de outros requerimentos adicionais, conforme
Chen e White, 1993). Ao exigir menor recurso computacional e obter bons
resultados, € uma linha com muitos pesquisadores, onde se destacam os
trabalhos de Chen ef al. (1996), Ziemian e McGuire (2001) além de Liew et
al. (1993ab). No Brasil, destacam-se os trabalhos de Landesmann (1999),
Assaid (2001), Machado (2005) e, Machado e Silveira (2005). H4 uma linha
refinada paralela, usando o conceito da se¢cdo montada (ERP-M), na qual
podem ser citados os trabalhos de Chan e Chui (1997, 2000) e também
Machado (2005).

Esses métodos foram abordados com detalhes no capitulo anterior, exatamente
porque sdo os unicos adequados a desenvolver a andlise avancada, e o método da zona
plastica € o Unico que ndo apresenta restricoes. Por isso, embora haja uma grande
dificuldade a ser superada com relagdao ao tempo de processamento, no ritmo em que 0s

recursos computacionais estdao se desenvolvendo, em breve serd o0 método mais usado.

3.4 APLICACAO DA ANALISE AVANCADA NESTA DISSERTACAO

Nesta dissertacdo serd empregado o método da zona plastica (ZP) através da
técnica das fatias, em que se estabelece um elemento finito descrito num sistema
Lagrangiano corrotacional (Pimenta, 1986).

A formulacdo dessa técnica das fatias utiliza basicamente os conceitos de barra a
flexo-compressao segundo a teoria de Euler-Bernoulli, em contraposi¢ao a abordagem
de Owen e Hinton (1980), que empregaram o conceito de viga de Timoshenko. Essa
formulacao foi desenvolvida por Lavall (1996) e serd apresentada no capitulo 4.

A seguir s@o descritos os atributos a serem considerados no presente trabalho:
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1- Nao-linearidade geométrica

Serdo observados os itens relativos as consideracdes de segunda ordem:

a. efeito PA;
b. efeito P9; e
e. efeito M®.

2- Nao-linearidade fisica

Serdo considerados os itens:
b. o escoamento com a plasticidade distribuida (ZP);
d. descarregamento elastico, e, eventualmente;

f. ainfluéncia do histérico: seqiiéncia do carregamento na plasticidade.

3- Atributos fisicos

Serdo incluidos os itens:

a. as imperfei¢des geométricas iniciais: fora de prumo e curvatura inicial;

b. as tensOes residuais iniciais, com diversos diagramas;

c. os EFs sdo todos travados fora do plano;

e. a se¢do € geometricamente simétrica;

f. as barras (ou EFs) sdo prismaticos;

1. todos os painéis sdo rigidos;

j. todas as ligagdes sdo infinitamente rigidas;

k. todas as cargas sdo centradas, estdticas e dos tipos: ou incremental, ou fixa;

I. todas as cargas sdo conservativas.

Nao serdo considerados os demais atributos, (ndo participam das andlises do
presente trabalho).

Para que essa abordagem de ZP seja habilitada a realizar uma anélise avangada,
primeiro devem-se cumprir as exigéncias bdsicas estabelecidas em Chen et al. (1996),

comprovando que a formulacdo é capaz de definir com precisio:
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4- Sem tensOes residuais

carga de escoamento a tragdo ou a compressao (sem flambagem) Ny;

c P

momento de plastificagdo de uma viga simples (sem flambagem) M;

c. carga de flambagem eléstica, sem plasticidade, Ne;

o

carga de flambagem inelastica, com plasticidade, N;

e. efeitos de segunda ordem em viga bi-apoiada com carga simples no meio vao;
e axial de compressdo na extremidade, sem flambagem:;

f. item e., com flambagem eléstica;

g. item e., com flambagem plastica; e

h. flexdo infinitamente elastica.

5- Com tensdes residuais

Repetir os itens a, b, d, g anteriores.

Tendo em vista a dimensdo deste trabalho, nem todos esses resultados serdo
apresentados, embora se deva indicar que em todas as andlises, de maneira geral, os
resultados verificados foram coerentes. Com o capitulo 6, na secdo 6.2 se comprova o0s
casos 4b e 5b, na se¢do 6.3 os casos 4c,d e 5b,d; e na se¢do 6.4 os casos 4ae 5b,d,g.

Nota-se, € claro, que essa formula¢do ndo € adequada a problemas envolvendo
grandes deformacdes, inclusive requerendo, as vezes, um maior nimero de passos
incrementais, no sentido de que as hipéteses utilizadas nas dedugdes sejam cumpridas,

ou seja, procurando minimizar os desvios.

3.5 ASPECTOS IMPORTANTES ESTUDADOS NESTA DISSERTACAO

As imperfeicdes geométricas iniciais nascem da realidade da construcdo, e
segundo Galambos (1998), podem ser citadas, entre outras:

a. comprimento de colunas em duas pegas, com emendas no meio vao;

b. comprimento da viga real (entre ligacdes) e as ligagdes;

c. inevitdveis excentricidades nas liga¢des e fundacoes;

d. ponto e forma de aplicagdo das cargas infinitamente varidvel; etc.
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As imperfeicOes geométricas que mais afetam a estabilidade estrutural sdo a
curvatura inicial das barras (subsecdo 3.5.1) e o fora de prumo das colunas (subsecao
3.5.2). Essas imperfei¢des sao tratadas pelas normas, que algumas vezes incluem nessas
grandezas os efeitos de outras imperfei¢cdes geométricas ndo citadas.

Ao aplicar a andlise avancada, essas imperfeicoes geométricas devem ser de
forma obrigatéria consideradas, porém cabe ao engenheiro avaliar a introducdo de
outras, adotar critérios mais rigorosos ou necessidades adicionais, conforme o projeto a
ser desenvolvido, (exemplo: considerar emendas nos perfis aumentando a curvatura).

Nas imperfeicOes fisicas, destaca-se a variacdo do comportamento do material na
avaliacdo da plasticidade. Essa variacdo € decorrente dos processos de obtengdo das
matérias primas, ou perfis (laminados, soldados, dobrados, etc), e dos processos de
fabricagdo ou montagem, ao se utilizar a soldagem ou o dobramento. Esta imperfeicao
fisica é denominada tensdes residuais (subsecdo 3.5.3).

Este trabalho aborda esses aspectos importantes, que sdao requerimentos minimos,
0s quais a seguir serdo tratados na forma tedrica. Alguns detalhes dos procedimentos

computacionais para programar esses aspectos serao apresentados no capitulo 5.

3.5.1 Curvatura Inicial

Desde que a anélise avancada ndo requer verificacao isolada de barra no plano do
portico, torna-se necessdria a inclusdo da curvatura inicial (CI) de forma explicita, nas
andlises empregando o método ZP.

As normas AISC LRFD (1993), NBR 8800 (1986), CSA S16 (1994), AS4100
(1990) e Eurocode 3 (1992), de uma forma geral, ndo abordam diretamente o assunto,
uma vez que esse efeito ja estd incluido quando se usam as curvas de resisténcia a
flambagem para o dimensionamento dos perfis.

Também na plasticidade avaliada pelo método ERP-R, quando se define a
superficie de plastificacdo usando uma curva de interagdo mostrada na secdo 2.7, Fig.
2.22, por exemplo, esse efeito ja é considerado.

A curvatura inicial € usualmente parametrizada como uma curva senoidal
uniforme, com a flecha méxima &y no meio vao da barra, como é mostrado na Fig. 3.1a.

Alguns pesquisadores utilizam também a forma parabdlica (Kim e Lee, 2002).
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00=L/1000 Ao=A/500
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(a) Curvatura inicial (b) Fora de prumo

Figura 3. 1Imperfei¢cdes geométricas.

Essas variacdes para aproximar a CI serdo abordadas no capitulo 5, com relacdo a
modelagem empregada neste trabalho: o arco de circulo (substituindo a forma senoidal),
que produziu bons resultados, como serd mostrado na secdo 6.4 do capitulo 6.

O valor do pardmetro Jp, como ilustrado na Fig. 3.1a nasce das tolerincias
exigidas de fabricacdo, sendo o limite usual para aprovagao das pegas no Brasil e em
geral (EUA, Canad4, Europa) é 8y < L/1000. Na AS4100 (1990) se usa L/1000 também,
porém limitado a no minimo 3 mm (!). No Eurocode 3, adota-se o valor L/500 para
secoes vazadas (tubos), e L /1000 para os demais. Conforme Chen e White (1993) as
tolerancias na Europa sdo menores: o valor exigido nas Normas é L /1500.

Segundo Bjorhovde (1988) L/1500 é uma média estatistica, o que pode ser
considerado mais adequado, sendo adotado para a anélise avangada nos EUA.

Todavia, a influéncia de &y depende da magnitude das cargas axiais em rela¢do
aos momentos na barra. Isso significa a obtencdo do acréscimo dM = Py, se os
momentos primdrios causam simples ou dupla-curvatura na barra. Quando a relagcdo
dM/M,, € inferior a 5 %, esse acréscimo podera ser desprezado (Galambos et al., 1998).
Chen e White (1993) sugerem também que quando a relagdo Ny/N;, < 0.2, o valor desse
acréscimo € pequeno, da ordem de 5 %.

A influéncia de CI também varia com a esbeltez: se a barra for compacta o efeito

poderd ser pequeno (Galambos er al., 1998). No ECCS (1984), a CI é desprezada
quando na barra L/ JN/EI, 21.6, ou se a carga axial é inferior a Ng < 0.26 N,, sendo

N. a carga critica de Euler, (Chen et al., 1996).
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3.5.2 Fora de Prumo

E a imperfeicdo mais perigosa quando a estrutura estd sujeita a elevadas cargas
verticais. O conhecido efeito PA de amplificacdo dos momentos na estabilidade ji é
considerado no cdlculo estrutural usando uma abordagem eldstica hd muito tempo
(Timoshenko e Gere, 1961).

Decorrente a principio das tolerancias de fabricacdo e da montagem, no Brasil
procura-se limitar essa medida a Ayp < A/600, onde A seria a dimensdo entre as linhas de
centro de vigas de dois pavimentos consecutivos ou da estrutura como um todo. Na Fig.
3.1b, o fora de prumo (FP) foi tomado em relagdo a altura total A da estrutura.

Para efeito de consideragdes de cdlculo, a norma NBR 8800 (1986) recomenda o
valor A/400. Nos EUA, o valor recomendado é A/500, que se baseia em Galambos et al.

(1988), que controla as condi¢des de aprovagdo das montagens. Para ZP recomenda-se:
A, =(1+1/n_)A/600, (3.1

em que n. € o nimero de colunas do andar (ECCS, 1984).

Na Europa, segundo Chen e White (1993) o valor adotado é de A/300. Com isso o
Eurocode 3 (1992) pretende incluir também outras considera¢des como a falta de aperto
dos parafusos e/ou apoio preciso, € as inevitdveis excentricidades presentes na pratica;
ou seja, adota-se a mesma majoragdo indicada para as cargas nocionais (ERP-CN).

Segundo Chen e Toma (1994), Beaulieu em 1977, apresentou a férmula do SSRC

(Galambos et al., 1988) baseada em consideracdes estatisticas, ou seja:

A, = 0.006L. (3.2)
n

0.455
¢
Para os casos de prédios de andares multiplos, Hajjar et al. (1997) recomenda
avaliar duas circunstancias: o efeito de fora de prumo de um determinado andar
especifico (jogar todo o fora de prumo local), ou usar um giro angular provocando um
fora de prumo proporcional, ao longo de todos os andares.
De toda forma, modelar a imperfeicdo geométrica ndo parece ser tdo simples,
razdo pela qual hd uma tendéncia em adotar cargas nocionais que majorem essas

imperfei¢des, com uma atitude de superdimensionamento proposital (!).
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00=A/1000
Ao =A/500
L

Figura 3. 2Imperfei¢des geométricas combinadas.

Verifica-se na Fig. 3.2 que a presenga das imperfei¢cdes geométricas faz surgir
uma série de possibilidades de imperfeicdes combinadas, que deverdo ser analisadas
pelo projetista, como se verd no capitulo 6 (secdes 6.4 € 6.7).

Galambos et al. (1998) indicam condi¢bes que tornam necessdrio avaliar a
influéncia do fora de prumo, em estruturas sob cargas verticais apenas:

a. quando a geometria € assimétrica, provocando deslocamento lateral

significativo (da ordem de A/670);

b. se ocorrerem momentos e cortantes elevados nas colunas; e

c. para pequeno valor da relagdao Ng/N,, , indicando maior sensibilidade ao PA.

Embora seja indicado que podem ocorrer graves efeitos também para colunas com
alto valor de axial, e pequeno valor de deslocamento lateral, recomendando a inclusdao
das cargas nocionais de 0.2 % XP, (como ja visto na se¢do 2.7.1).

Clarke e Bridge (1995) indicam que, em prédios de andares multiplos, a
estabilidade é governada por uma andar especifico, sendo razodvel ou ndo exagerado
considerar um fora de prumo global de A/500 para toda a estrutura.

Em prédios mais esbeltos isso ndo € correto, pois provocaria momentos de

tombamento exagerados, sendo necessdria outra estratégia.

Para prédios de andares multiplos apresenta-se a relagao:

Ayl A=035%/\n,, (3.3)
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sendo ny € o numero de andares até a altura A. Para A > 136 m, o valor maximo
considerado € 73.5 mm (ECCS, 1984).

Todavia, é necessario considerar limites no fora de prumo quando aplicado em
prédios de andares multiplos. De acordo com o AISC LRFD (1993), até 20 andares, o
limite é de 25 mm para dentro e de 50 mm para fora. A partir dai, acréscimos de 1.6
mm/andar, até o maximo de 50 mm para dentro e 75 mm para fora. No caso de colunas
adjacentes a elevadores, os limites aplicdveis sdo as metades dos indicados. Valores

alternativos de outras normas sdo indicados por Hajjar et al. (1997).

3.5.3 Tensoes Residuais

As tensoes residuais (TR) aparecem com o resfriamento desigual das diversas
partes dos perfis, seja depois da laminagao, seja por causa do corte a macarico seguido
de soldagem (no caso dos perfis soldados no Brasil), seja por causa da soldagem de
chapas laminadas em tiras (no caso de diversos perfis soldados na Europa ou nos EUA),
e também devido ao resfriamento apds dobramento a quente ou nos tubos depois de
serem estrudados ou trefilados.

Pode-se entender a origem das TRs acompanhando a Fig. 3.3. Quando a
temperatura do material decresce a partir de valores superiores a 1000 °C, (decorrentes
dos processos acima), até a temperatura ambiente, as partes mais externas € em contato
maior com o ar se resfriam primeiro. As partes mais internas, mais protegidas e mais

espessas, mantém a temperatura elevada por mais tempo (ver Fig. 3.3a).

B o
0 Y

|| parte j4 fria parte ainda quente ||| TR compressdo  [[[] TR tragdo

(a) Contragdo da parte j4 fria (b) Parte antes quente impedida de contrair  (c) TR resultantes
Figura 3. 3 Origem das tensoes residuais no perfil I laminado.
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Logo o resfriamento mais rdpido provoca uma menor redu¢do do tamanho nas
partes mais frias, do que nas partes ainda quentes. Com isso, a parte que ja esfriou fica
pressionada no sentido de reduzir ainda mais seu tamanho, criando deformacdes
plasticas de compressdo. Para equilibrar esse efeito, as partes que demoraram a esfriar
sdo impedidas de se contrair mais, criando assim deformacdes plasticas de tragdo (ver
Fig. 3.3b). Assim surgem as TRs auto equilibradas (as resultantes sdo nulas), que sdo
mostradas na Fig. 3.3c, para o perfil I laminado.

As tensdes residuais também podem ter natureza mecanica, no caso do
dobramento a frio. Nesse caso, Errera et al. (1987) detectou um comportamento melhor
do perfil (aumento das tensdes de escoamento e reducdo da ductilidade), porém tal
efeito favordvel normalmente ndo € levado em conta no dimensionamento.

Diversos ensaios de laboratério permitiram o aparecimento de modelos
simplificados que sdo usados para representar as tensdes residuais. No entanto, nas
pecas reais, o comportamento individual € bastante varidvel e apresenta um campo de
pesquisas ainda extenso a ser explorado.

No caso de perfis laminados, os resultados dos trabalhos de Galambos e Ketter
(1957) tem sido comprovados na prética, sendo adotados diretamente pelo AISC LRFD
(1986), citando Kanchanalai (1977) dentre os pesquisadores que tornaram isso viavel.

As pesquisas de Bjorhovde er al. (1972) e, Davids e Hancock (1985) procuraram
obter resultados similares tanto para perfis soldados com chapas de média e grande
bitola, como para os perfis I laminados padrdes europeus.

O mesmo desenvolveu Pimenta (1996) para perfis I soldados com chapas cortadas
ao macarico (com padrdes brasileiros). Mesmo reconhecendo a dificuldade de se
produzir tais ensaios (custo e equipamento necessarios), assim como a prépria natureza
do que se deseja medir ou aproximar, esses resultados ndo tiveram boa divulgacdo e em
geral, ndo sdo citados ou usados por outros pesquisadores.

A origem das diversas curvas de resisténcia a flambagem, como as do SSRC
(Galambos et al., 1988) e do ECCS (1984) ¢é tentar preencher essa lacuna de
informagdes, incluindo esses efeitos nas curvas através dos resultados de ensaios dos
perfis de forma direta, nos quais automaticamente as TRs ja estdo incluidas.

Como a andlise avancada requer a inclusdo dessa imperfeicao fisica, o uso de

modelos simplificados € inevitavel na abordagem com ZP.
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Figura 3.4  Diagramas lineares de tensdes residuais.

(a) Gr, =0 (b) Gr, = constante (c) Gr! = parabdlico
Figura 3.5 Diagramas parabdlicos de tensdes residuais.

Os diagramas representativos aproximados mais usados sdo os lineares ou o0s
parabdlicos, como representados na Fig. 3.4 e 3.5, respectivamente.

As tensdes residuais maiores ocorrem nas abas, sendo o valor mdximo G, que é
normalmente fixado em relagdo a tensdo de escoamento Oy.

Nos diagramas mais usados, existem trés opcoes de tensdes na alma:

a. sdo desconsideradas;

b. sdo constantes; e

c. sdo do mesmo tipo das tensdes da aba (lineares ou parabdlicas).

z

O valor maximo de tensGes na alma € (5; e normalmente € estabelecido por
consideragdes de equilibrio, sendo seu valor coincidente com a tensdo residual do ponto
médio da aba do perfil (b/2). Galambos e Ketter (1957) indicaram um diagrama linear

de TR com tensdo constante na alma, (ver Fig. 3.4b), com o valor de 6, = 0.3 ©y.
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No Eurocode 3 (1992), € usual se empregar o diagrama linear de TR da Fig. 3.4c,
e o valor maximo € determinado pelo aspecto da sec¢ao do perfil, (relagdo entre altura da
secdo e dimensao da aba: d/b), conforme:

a. d/b<1.2entdo 6, =0.5 oy;

b. d/b > 1.2 entdo o, =0.3 G,.

Torkamani e Sonmez (2001), entre outros, adotaram o uso do diagrama parabdlico
da Fig. 3.5c para suas andlises com ZP, e consideraram as mesmas relagdes d/b. Isso foi
utilizado para resolver os problemas de calibragem de Vogel (1985). O mesmo fez Kim
e Lee (2002), porém usando o programa comercial Abacus (geracao de TR automatica).

Trahair e Bradford (1991) também utilizaram o diagrama parabdlico representado
na Fig. 3.5¢, variando as TR no intervalo de —0.35 a +0.5 o, . Posteriormente, surgiu o
modelo simplificado linear de Bild e Trahair (1989), mostrado na Fig. 3.6b, adotado
pela AS4100 (1990).

Meek e Loganathan (1990) apresentaram gréificos experimentais de tensoes
residuais em tubo retangulares dobrados a frio (SHS), obtidos por Key e Hancock em
1985, onde existem tanto tensdes de dobramento (maiores nos cantos) como de
membrana, com maximos de £0.35 oy para as primeiras, e —0.1 a +0.075 oy para as
ultimas, adotando uma distribuicao linear na espessura da parede.

Os perfis soldados, conforme esclareceram Beedle e Tall (1960), possuem
diagramas diversos dos laminados, e as suas tensdes residuais dependem do processo de
constituicdo do mesmo.

Existem dois tipos construtivos basicos de I com chapas soldadas entre si:

a. os compostos de chapas laminadas; e

b. os compostos de chapas cortadas ao macarico.

A explicagdo é que as chapas laminadas e as chapas cortadas possuem tensoes
residuais iniciais diferentes, e com a soldagem, o diagrama resultante € ainda mais
diverso (Bjorhovde et al., 1972).

Acompanhando a Fig. 3.6a , verifica-se que na chapa laminada as bordas possuem

pequena compressao e na parte central uma longa tra¢do (de pequeno valor também).
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(a) Composicdo de perfis soldados (b) Laminados (c) Perfis I compostos de chapas

Figura 3. 6 Tensdes residuais de modelos alternativos.

Na chapa cortada ao macarico, o diagrama sofre uma reversao nas bordas com
picos de tracdo, seguidos de uma leve compressdo e um trecho ainda com tracio
central, que depende da espessura e da dimensao da chapa.

Ao se realizar a soldagem dessa chapa (que serd entdo a aba) a alma do perfil, a
deposic¢do dos filetes gera intensos picos de tragdo, na parte central, aumentando as
tensdes de compressdo, no trecho adjacente. Isso é mostrado na parte inferior da Fig.
3.6a (adaptado de Galambos, 1988).

Weston et al. (1976) indicaram diagramas aproximados para perfis soldados
compostos de chapas laminadas ou cortados a frio (guilhotina), usuais na Europa e nos
EUA, quando se fazem as chamadas vigas-mestras, usadas em prédios e pontes.

Bjorhovde er al. (1972) nos seus ensaios experimentais utilizaram chapas médias
e grossas (ou placas), e indicaram elevadas tensdes méaximas, da ordem de oy.

McFalls e Tall (1969) indicaram genericamente diagramas parabdlicos, ja Lui e
Chen (1983) apresentaram também modelos simplificados como os indicados na Fig.
3.6¢c, para I soldados compostos por: (i) chapas laminadas e (ii) chapas cortadas ao
macarico, também com tensdes residuais méaximas da ordem de Gy nas regides da
soldagem (trag¢do), sem entretanto indicar parametros.

Para os perfis soldados com chapas cortadas ao macgarico, que sdo comuns no
Brasil, Pimenta (1996) indicou, citando diversos pesquisadores, que podem ocorrer
valores locais de o, proximos de Gy . Porém ndo indicou na sua dissertagdo qual o
diagrama de TR que foi empregado nos seus modelos, ou como foi realizada a
modelagem dessas TR (uma forma que permita representar essas TR de maneira

adequada).
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Por fim, tendo apresentado quais sdo os aspectos importantes que devem ser
considerados numa andlise ineldstica de segunda ordem, para que esta seja qualificada
avangada, fica claro o objetivo do presente trabalho: estudar o efeito isolado ou o
combinado das imperfei¢cdes geométricas (curvatura inicial e fora de prumo), sem e com
as tensoes residuais.

A seguir serd apresentada a formulagdo numérica da zona pléstica baseada na

técnica das fatias.
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4.1 INTRODUCAO

Este capitulo tem a finalidade de apresentar a formulagdo numérica adotada,
denominada de técnica das fatias, com suas hipéteses bdsicas, suas caracteristicas e
modelos, dedugdo das equagdes de equilibrio, estabelecendo o elemento finito (EF) com
suas matrizes de rigidez e esforcos solicitantes.

Essa formulagdo numérica é desenvolvida sob a abordagem do método da zona
plastica (ZP). Assim, na secdo 4.2, sao introduzidos os conceitos de EF, fatia e fibra.

Em seguida, na se¢do 4.3 € desenvolvida a relagdo constitutiva no dominio da
fibra. A partir dessas defini¢des, o conceito € estendido ao EF, na secdo 4.4. Partindo-se
entdo para a formulagdo do equilibrio num sistema de coordenadas corrotacional,
adotando o referencial Lagrangiano atualizado, descrito na secdo 4.5, se obtém as
matrizes de rigidez, tanto a constitutiva como a geométrica, na secao 4.6.

As propriedades elasto-plasticas sdo avaliadas na sec¢do 4.7 e, complementando,
encontram-se os esforcos corrotacionais, que posteriormente, como as demais
grandezas, sdo convertidos em valores no sistema global de referéncia (original), como
mostra a secao 4.8.

A técnica adotada para a soluc@o do problema ndo-linear € descrita na se¢do 4.9,
sendo a seguir mostrada a contribui¢do original desse trabalho denominada integracdo
iterativa dos esfor¢cos normais, na secao 4.10.

Finalizando, as referéncias bibliograficas sdo apresentadas na secao 4.11.

4.2 ELEMENTO, FATIA E FIBRA

O método da zona plastica, na forma apresentada por Owen e Hinton (1980),
considera que as barras utilizadas na modelagem sdo prismaticas, compostas de EF
interligados, cada elemento com extensao L, conectado a dois nds (A e B), como mostra
a Fig. 4.1a.

Todas as barras (e os EFs) possuem secOes homogéneas, que nesta dissertacdo
serdo perfis I de aco, duplamente simétricos, com as almas contidas no plano da andlise
(sempre o de maior inércia do perfil), tendo as dimensdes: altura (d), largura (b),

espessuras da aba (t) e da alma (a), como representado na Fig. 4.1b.
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Elemento
\Finito

(a) Barra e elementos (b) Elemento e fatias (c) Fatia e fibra
Figura 4.1 Modelagem da zona pléstica.

Por sua vez, cada EF é composto de subdivisdes retangulares longitudinais
denominadas fatias e através dessas fatias se avalia a zona pldstica, ou como se distribui
a plasticidade.

Deve-se esclarecer que cada fatia estd limitada pela se¢ao do perfil, no né inicial
(Ja) e no no6 final (Jp) do elemento, ou seja, a fatia tem caracteristicas avaliadas no n6
inicial e no no final (exempo: a tensdo da fatia no noé inicial ndo € necessariamente a
mesma do no final; alids, normalmente é diferente).

As coordenadas que posicionam a fatia em relacdo ao centréide do EF bem como
a sua drea geométrica (que nao depende do estado de tensdes) sdo grandezas fixas ao
longo de todo o processo, estabelecidas no inicio de cada problema.

As linhas de centro das fatias sdo denominadas fibras, como mostra a Fig. 4.1c.
Na técnica das fatias considera-se que o estado da fatia, a cada passo ® (de uma iteracdo
de dado incremento), naquele nd, é determinado pelo o estado de tensdo e de
deformacao da fibra correspondente naquele no.

Note-se, portanto, como ja mencionado, que as tensdes e deformagdes da fibra sdo
normalmente diferentes no no inicial e final, ou seja: ndo existe um equilibrio de tensdes
e deformacdes da fibra. A fibra é apenas um meio através do qual, por um ponto
infinitesimal, se avalia a pequena drea elementar que € a secdo da fatia.

O estado de todas as fatias em conjunto, num determinado nd, estabelece o estado
da se¢ao no né. Conhecendo-se o estado das se¢des em ambos os nds das extremidades

do EF, entdo se define o estado do préprio EF, avaliando assim a zona pléstica.
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A técnica da fatia, empregada neste trabalho, € bem simplificada em relacdo a que
utilizaram tanto Clarke (1994) como Teh e Clarke (1999). Embora sem mostrar maiores
detalhes da implementacdo computacional e das férmulas que adotaram, ambos
indicaram que sao monitorados 9 pontos ou fibras por fatia, sendo: 4 fibras nos cantos, 4
fibras nas metades dos lados e a fibra central. Além do que, utilizaram também a mesma
fibra em varias fatias, no caso das fronteiras entre fatias. Por essa razdo, o
monitoramento obtido por esses pesquisadores é mais fino e mais sensivel, ao custo de
maior ndmero de informac¢des manipuladas e o uso de uma integracdo numérica
sofisticada através de uma versao do método de Simpson, aplicada ao volume.

No capitulo 6 serd mostrado que se procurou aqui compensar o emprego de
apenas uma fibra nas avaliacdes das fatias, através do uso de uma maior quantidade de
fatias, ou seja, uma malha mais fina geometricamente.

A formulacdo a seguir apresentada foi desenvolvida por Lavall (1996), seguindo
também os conceitos e modelagem bdsica apresentados por Owen e Hinton (1980),
porém o ultimo utilizando o EF sob a 6tica de viga de Timoshenko. Ja as demonstragdes

de convergéncia (solugao tnica) foram realizadas anteriormente por Pimenta (1986).

4.3 RELACAO CONSTITUTIVA NA FATIA

Esta formulacdo € estabelecida utilizando o referencial Lagrangiano atualizado
(RLA). Isso significa que todos os deslocamentos no sistema local, referentes a
configuracdo atual (® + 1), que é deformada ou desconhecida (com subscritos d) sdo
relacionados ou descritos em relagdo a uma configuragdo anterior, denominada
conhecida, (com subscritos ¢), em cada passo (®) do processo incremental-iterativo,
como mostram as Fig.s 4.2 b,c.

Conforme Silveira (1995), ao se adotar o RLA, procura-se garantir que a
configuracdo deformada esteja préxima da conhecida, de tal forma que as rotacdes de
corpo rigido (6 = @4 — @), indicadas na Fig. 4.2c, serdo minimizadas, melhorando as
aproximacodes das funcdes de interpolacgao.

E sabido que tais rotagdes costumam gerar resultados espurios, por isso se adotard
no estabelecimento do EF também o sistema corrotacional; ou seja, de inicio adota-se

uma solucdo que permita um resultado numérico de qualidade.
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corpo-rigido

Yr T
X;

(a) Referéncia: =0 (b) Conhecida: passo ® (c) Deformada: passo ®+1
Figura 4.2 Configuragdes do referencial Lagrangiano atualizado.

Além disso, deve-se salientar que existem grandezas fixas em toda a andlise
(independentes do passo ®). Assim, a primeira configuracdo conhecida é a que
estabelece o problema estrutural (® = 0), sendo usada em todo o processo como um
parametro fixo, por isso denominada de referéncia (com subscrito r, ver Fig. 4.2a).

As defini¢des dessas trés configuragdes sdo de fundamental importancia para o
desenvolvimento das equagdes e da formulacdo seguinte, visto que em determinadas
etapas serdo estabelecidas grandezas desconhecidas (a serem determinadas), a partir das
conhecidas (que serdo atualizadas) e das de referéncia (fixas e estabelecidas no inicio do
problema) para todos 0s passos.

Além disso, existe o aspecto computacional, em que a ordem em que sdo obtidos
os resultados, implica na forma como essas grandezas sdo avaliadas, de maneira a
permitir seu ajuste através de processos iterativos, como se vera adiante.

Considerando que uma fibra tenha seu comprimento na posicdo conhecida (ou

anterior) L., modificado para o comprimento deformado (ou atual) L4, como mostra a

Fig. 4.3a, entdo se pode definir o estiramento da fibra § por:

E=La/Le 4.1)

O alongamento linear (ou alongamento técnico) da fibra é entdo definido como:

e=E—1. 4.2)
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Figura 4.3 Comportamento da fibra e do material.

Sabendo que a fibra possui uma se¢do transversal na posi¢do atual (do passo de
carga) de drea A¢, onde € aplicado um esforco normal Ngg, que causa este estiramento,

pode-se definir entdo a tensdo nominal (de Biot, 1939) da fibra ¢ , naquele no, por:

G = Ny /As. (43)

As grandezas ¢ e € formam um par de medidas conjugadas, que sdo relacionadas

entre si por uma lei constitutiva, onde se pode dizer que:

6 =0(¢), “4.4)

e, portanto, o0 médulo de rigidez do material € a tangente a curva do diagrama tensao-

deformacdo ¢ X € (ver Fig. 4.3b), ou seja:

D = do(e)/de. 4.5)

O valor de D depende do nivel de tensdo da fibra, e podera ser:

a. E, o Mddulo de Young (ou Eldstico), quando no regime eldstico: 6 < Oy,
sendo Oy a tensdo de escoamento do material; ou

b. E; o Mdédulo Tangente, quando ocorre um carregamento pléstico, ou seja,

quando G > Oy.
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Ao se adotar o método da zona plastica, o material pode ter seu comportamento
descrito através de diversos diagramas tensdo-deformacao (ver Fig. 4.3c), como ja
mostrado na se¢do 2.7.3.

Nesta dissertacdo, o material serd sempre considerado eldstico e perfeitamente
pléstico (como na plasticidade cldssica), portanto E; = 0.

Estabelecido o comportamento da fibra, deve-se agora definir o comportamento

da barra (secao e elemento).

4.4 RELACOES NO ELEMENTO FINITO

Para se definir o elemento finito dessa formulacdo, cumpre antes estabelecer as

seguintes hipéteses de simplificacdo, indicando também os seus autores:

a.Euler: as se¢des permanecem ortogonais ao eixo da barra, ou seja, ndo ocorrerao
distorcoes nas secgoes;

b. Bernoulli: o efeito de Poisson € desprezado, portanto, as deformacdes
transversais ao eixo do EF sdo desprezadas, o que acarreta que a drea
geométrica das secOes e das fatias € constante (fixa no processo incremental);

c. Navier: se¢des transversais planas permanecem planas apds introduc¢do dos
carregamentos, ou seja, ndo ocorre empenamento;

d. Vlassov (1962): todas as barras (vigas e/ou colunas) estardo travadas fora do
plano de forma a conter a instabilidade lateral por flexo-torcio ou

empenamento. Isso implica que a esbeltez transversal deverd ser limitada:

i. préximo as RPs (ZP): A/ry =25 +955/(5y , ou

ii. trechos eldasticos: A/ r, = (60+40B)\/25/7(5y <70,
onde ry € o raio de giracdo da se¢do no eixo de menor inércia (y), A € a
distancia entre travamentos, ¢ a relacdo Py entre oS momentos atuante e
plastico é dada por: —0.625 < m = My/M, < 1.0, (Higgins ez al., 1971);
e. Neal (1977): os esforcos de cisalhamento nio sdo expressivos, de forma que
ndo sera reduzida a tensdo de escoamento sob tensdes combinadas. Portanto, os
valores de M, ou de Ny ndo sdo reduzidos por causa do cisalhamento. Dessa

forma, se obriga que os cortantes sejam: V,; <0.577c ad, (Higgins er al,



Dissertacdo ® AR Alvarenga ® Cap. 4- Formulagdo Numérica 106

1971), em que d, € a altura livre da alma (no presente trabalho: d, = d — 4t);

f. Galambos (1982): todas as secdes (perfis 1) sdo compactas, tal que ndo ocorrerd
a instabilidade local das chapas componentes, antes que ocorra a carga limite
do sistema estrutural. Na prética, isso significa limitar as relacdes de esbeltez

das chapas componentes dos perfis segundo:

i. paraaaba: b/t < 108.3/\/5,

ii.para a alma de colunas (com ou sem flexdo): d, / a< 158/ \/g ,
iil. para a alma de vigas (somente flexdo): d, / ac< 533/ \/a ;

como recomenda o LRFD, (Salmon e Johnson, 1995), sendo oy expresso em
kN/cm? em todos os casos;

g. ndo € verificado o atendimento a lei do regime de fluxo pléstico, ou a teoria de
menor deformacgao J, (Chen e Han, 1987). Nem tampouco ¢é verificado se ha
atendimento ao critério de von Mises ou a qualquer outro com relacdo ao
escoamento, porque somente se consideram tensdes normais atuantes nas
fibras, assim o escoamento € estabelecido apenas pelo diagrama de tensdo—
deformacao do material, sendo por isso exigido o item (e);

h. é considerado que todas as ligacdes entre a viga e as colunas sao rigidas. Para
tanto, supde-se que serdo ligacdes totalmente soldadas, com penetracdo total
nas abas e filetes na alma, capazes de transmitir Mp;

i. considera-se ainda que os painéis das colunas sdo rigidos ndo apresentando
distorcoes, mesmo na presenca de elevados momentos e cortantes, ou seja,
serdo colocados enrijecedores adequados nas colunas (horizontais na direcao

dos flanges das vigas e em diagonal para o cisalhamento).

Sera aplicada agora a cinematica elemental considerando que qualquer ponto da
secdo pode ter o seu comportamento (tensdes e deformagdes) estabelecido ao se
conhecer o comportamento do centréide da sec¢do (0), que por sua vez, na fase eldstica,
estd contido no eixo do EF.

Na fase elasto-plastica, se ocorrer apenas flexdo ou apenas compressdo, a
plastificacdo ocorre de forma simétrica na se¢do, e o centrdide da secdo continua

contido no eixo do EF (z-z, ycgp=0), como € ilustrado nas Fig.s 4.4a,b.
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0000 111 00— L L
0=CGp 0=CGp
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zZ z zZ zZ

| Yeap |

| Jeldstico, [[] plastico a tragdo, [[] pldstico a compressio, |e jeixo do EF, |« CG pldstico.

(a) Flexdo pura (b) Compressdo pura (c) ZP em 1 lado (d) ZP nos 2 lados
Figura 4.4 Zonas plésticas na se¢ao.

Mas, como as barras (EFs) sdo solicitadas normalmente a flexo-compressao, esse
alinhamento desaparece. Em geral, uma das abas e trecho da alma préxima, em um dos
lados, plastificam, enquanto a outra parte da se¢cdo permanece eldstica. Em outros casos,
ambas as abas plastificam, porém em quantidades de fatias (e posi¢do) diferentes, ou
seja com ZPs diferentes. Logo a plastificacdo também ¢é assimétrica como mostram as
Fig.s 4.4c.d.

Em ambas as condi¢des, ocorre o aparecimento de um centro de gravidade
plastico (CGp), que ndo mais coincide com o centrdide original (0) da secdo eléstica
(ycGp?0), que pertencia também a linha de centro do EF (eixo X).

Acompanhando agora a Fig. 4.5a, os deslocamentos (ugy, v4) de um ponto P
genérico da se¢ao podem ser relacionados diretamente aos deslocamentos do centréide

0 (uog, voq) dessa secao pelas expressoes:

ug (X, yp) = Ugq (X) — yp senp, (4.6a)
Va (X, yp) = Voa (X) —yp (1 = cosp) , (4.6b)

sendo x a posicdo da secdo que contém esse ponto, no sistema local, na configuracao
deformada, yp a distancia do ponto P ao centrdide e p é o angulo de giro do eixo que
contém a se¢do, como mostra a Fig. 4.5a.

O conceito de alongamento da fibra foi apresentado anteriormente considerando
uma fatia isolada. Agora, por analogia, se procura expressar esse mesmo alongamento
em relacdo ao alongamento da fibra que corresponde ao eixo do elemento.

Isso serd feito a seguir, acompanhando a Fig. 4.5b, onde se mostra um elemento

diferencial de barra, de comprimento dx, limitado por duas secdes.
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(a) Deslocamentos de P em relacdo ao centréide 0 (b) Curvatura do elemento

Figura 4.5 Relacdo entre a fibra e o eixo.

Na Fig. 4.5b d € a altura da secdo, Ryq € o raio de curvatura do eixo da sec¢io e Rpq
€ o raio de curvatura de uma fibra locada por um ponto genérico P.
Assim, pode-se relacionar o ponto genérico P na sec¢do (que pertence a fibra) com

o centroide O (ponto que pertence ao eixo) através da expressao:

E=€,—YppP “4.7)

na qual & € o alongamento da fibra no eixo e p’ = dp/dx € a variacdo do angulo de giro
da corda relativamente ao eixo global, sendo yp a coordenada conhecida do ponto P da
secdo considerada, que pode se alterar ao longo do processo de solugdo (a seguir
indicada mais precisamente y.).

E importante observar que:

a. p’ somente se confunde com a curvatura, quando ndo existirem esforcos
normais atuando no EF e quando se despreza a curvatura do eixo do EF.
Conforme Pimenta (1986), p° € uma rotacdo especifica, conjugada
energeticamente ao momento fletor;

b. y. somente coincide com Yy, (cota de referéncia) no regime eldstico, visto que
no estado elasto-plastico (mostrado nas Fig.s 4.4c,d), o centréide da secdo

elastica remanescente (CGp) ndo mais coincide com a linha de centro do EF, e,
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portanto, y. € atualizado para y4 apés cada iteragao;
c. a formulagdo usada neste trabalho considera que a corda e a tangente ao eixo
do EF coincidem, desprezando o possivel angulo inicial de curvatura py do

eixo, considerado por Lavall (1996).

Usando as relagdes geométricas das figuras, com as Egs. (4.1) e (4.2), pode-se

expressar €y em relacdo as variacdes dos deslocamentos ugq € voq, isto é:

i—:o=\/[(1+u'0d)2+(v'0d)2}—15(ﬂj—1. 4.8)

cosp

Reescrevendo a Eq. 4.7 utilizando a equacdo anterior, e usando a defini¢do de

secante de p (sec p), chega-se a:
e =(1+upy)(secp)-1-y,p" (4.9)

Considerando entdo que os angulos sejam muito pequenos, sdao validas as

seguintes aproximacoes:
senp = tanp = p, cosp = 1- p2/2 e secp=1+ p2/2. (4.10a-c)

Com essas aproximagdes, apos algum algebrismo, obtém-se as expressdes para p

e p’(dp/dx), ou seja:

Vo o (V;d cos” p—1u,, cospsen p) (@.11ab)

p= , e p= , s
il+u0di (1+u0d)

e fazendo-se u,; =0, chega-se entdo na relacdo que define o campo de deformagdes do

elemento, que € basica para todo o desenvolvimento posterior da formulagao, isto é:

, 2 "
' 1 \Y% \Y
e=(1+up,) 1+—{—0d, J ey, Yed (4.12)
2\ 1+ugy il+u0d)
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4.5 SISTEMA LAGRANGIANO CORROTACIONAL

2

E necessdrio estabelecer ainda um sistema de coordenadas para a andlise, que
tanto seja capaz de capturar o movimento do EF, como de avaliar o campo de
deformacdes expresso pela Eq. 4.12, de forma adequada.

Para isso, o elemento finito € descrito por uma formula¢do Lagrangiana atualizada
corrotacional, ou seja: a configuracdo deformada ou atual (X4, yq) no sistema
corrotacional (que acompanha o elemento em cada instante), € relacionada ao sistema
local corrotacional conhecido ou anterior (X, yc), a partir dos deslocamentos no sistema
global fixo arbitrado de referéncia (x;, y;), como mostra a Fig. 4.6a.

E importante salientar que a configuracio conhecida e a deformada sdo
decorrentes do processo incremental-iterativo, onde em cada passo ®, a configuracdo
conhecida € atualizada pela deformada. Assim, as rotacdes das extremidades do EF (0, e
0y), representadas na Fig. 4.6b, incluem o giro de corpo rigido do EF (0).

Nesse sistema local corrotacional que acompanha cada EF, sdo estabelecidas trés
componentes de deslocamento, definidas aqui como grandezas objetivas, que ndo sao
afetadas por giro de corpo rigido do elemento (0), e, portanto, espelham um campo de
deformacdes. Essas grandezas formam o vetor q = q¢, & = 1 a 3, acompanhando a Fig.

4.6¢, e sao definidas pelas expressoes:

%«a
T
- /6 )r Ke
Giro de

corpo-rigido

Oy,
77777777777 § \JB
Rotagdes 9, € 9, Estiramento q
(a) Posigdo e configuragdes (b) Rotacdes envolvidas (c) Significado das grandezas

Figura 4.6 Sistema corrotacional.
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qi = La—Le, Q=0,-0, q= 6,-6, (4.13a-c)

onde a rotagdo 6 = @q — Q. representa a rotacio de corpo rigido do elemento, parcela
que ¢ retirada das rotacdes 0, e 0y, para se definir q, e q3; q; € a variacdo da corda do
elemento, ou a distancia entre os nos.

Esses ndés também estdo relacionados ao sistema cartesiano global (fixo) do
problema, havendo trés graus de liberdade por né (u, v, 0), seis para cada EF,

armazenados no vetor p =p;,i=1 a6, ou seja (ver a Fig. 4.7a):

Néinicial Jao: py1=u, p2=Vas, p3= 0, (4.14a)
N6 final JBZ P4 = Up, P5=Vb, P6= 0 b- (414b)

Nessas expressoes, os subscritos a e b se referem ao n6 inicial (Jo) e ao né final
(Jg) do elemento, respectivamente. Nota-se que os deslocamentos g, € pi estdo
correlacionados geometricamente. Por sua vez, os esforcos também podem ser
relacionados entre si, como mostra a Fig. 4.7b, na qual se tem tanto os esforcos
corrotacionais: vetor Q = Qg, & = 1 a 3; como os globais: vetor P=P; (i =1 a 6),
constituido pelas forcas Fj, F,, Fse Fs, e pelos momentos M3 e Mg.

No contexto do método dos elementos finitos (MEF), tem-se que agora os
deslocamentos do centréide upg € vog serdo aproximados por fungdes de interpolagdo em

x na configuragdo de referéncia.

(a) Configuragdes e os deslocamentos globais (b) Esforcos globais e corrotacionais

Figura 4.7 Sistema global e corrotacional.
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Essas funcdes sdo estabelecidas a partir das condicdes de contorno do elemento e
das coordenadas corrotacionais g, € sdo deduzidas no apéndice F.
Assim, o deslocamento axial uy € aproximado utilizando uma fung¢do linear em X;

e para o deslocamento transversal vog, um polindmio do terceiro grau em x, ou seja:

x 1
Ugq (X) = L_+E}ql =¥ q,, (4.15)

T

Vg (X) = 1+%}[‘P2tanq2+‘l’3 tanq3];{1+ﬁ—l}[qf2 6, +Yqs),  (4.16)

T

T

sendo que:
8x® —4L x* - 2L x + L}
W, ()= R DR T (4.17a)
8L>
8x® +4L, x> —2L%x - L
W, (x) = 1 X X (4.17b)

8L?

Observe que L, é o comprimento original, pois as fungdes de interpolacdo sdo

estabelecidas no passo ® =0, onde L. = L,.

4.6 MATRIZES DE RIGIDEZ

Estabelecendo-se entdo o equilibrio do elemento através do principio dos

trabalhos virtuais (PTV), aplicado ao volume de referéncia, escreve-se:

i=la6

[o8edv, =3P 8p, . (4.18)
Vr

Observe que a variacdo de de pode ser obtida aplicando-se a regra da cadeia

(sabendo que € € func¢ado de qq, € colocando g, em funcdo de p;), com a expressao:

oe [ dq
de=| — < 15p., 4.19
) (aqaj(apij . @
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e desde que dpi # 0, obtém-se, substituindo a rela¢do anterior na Eq. 4.18:

o G o= S
P =|o| — || = [dV, =Q, , (4.20a)
JK (aqa Jp; op;

1

ou, na forma matricial:
P=B, Q, (4.20b)

que representa o equilibrio do elemento finito sob forma indicial (ou matricial); em
(4.20b) By € a matriz de incidéncia cinemdtica e Q € um vetor cujas componentes sao

dadas por:
Qqu = jc(—j dv, . 4.21)
\%

De acordo com as expressdes anteriores, verifica-se que € necessario conhecer
entdo a variacdo das grandezas corrotacionais (ou objetivas) em relacdo as globais, o
que significa diferenciar qo em relacdo as p;. Considerando inicialmente a influéncia do

angulo @q, tem-se:

— aqa((pd)

) 4.22
o, (4.22)

o,i

coma=1a3e i=1a6; o que determina a denominada matriz de mudanca

instantdnea de coordenadas B(¢d), de dimensdes [3 x 6], conforme expressdo abaixo:

—Lscosgo, —Lgsengp, O Ljcose; Lgseng, O
B((pd)z— —senQ, Cos Py L, sen @, —cos@; 0 [.(4.23)
d] —sen@y Cos P, 0 sen @, —cos@, L,y

Essa matriz € indicada também por Haldar e Nee em 1988 (Gao e Haldar, 1995).

Como ndo se conhece a priori o angulo de giro @q4, procura-se estabelecer a relagdo g
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fazendo-se @4 = 0 na equagdo anterior, com o que se obtém entdo a matriz de incidéncia

cinemdtica By, ja indicada na Eq. 4.20b, que € representada por:

B,=—| 0 1 L, 0 -1 0] (4.24)

Pode-se agora obter a matriz de rigidez do elemento referida ao sistema global
derivando-se a Eq. 4.20a em relagdo as componentes dos deslocamentos globais p;,
lembrando-se que existe adicionalmente uma parcela advinda do movimento de corpo

rigido, ligada a compatibilidade geométrica. Dessa forma chega-se a expressao:

9°q,

aPi — aqoc aro an
¢ ap; an .

= (4.25)
dp; 9dp; 9qg Ip;

+Q

ij

Note que a primeira parcela da equacdo anterior pode ser obtida derivando-se a

Eq. 4.21 em relag@o a qg, ou seja:

Qup =Dap+Hep. (4.26)
onde:
Daﬁ::j[i%L]D(i%ijdvu e (4.27a)
V: aq o aq B
2
Hop = [0 =25 | av.. (4.27b)
V: aq o aq B

E substituindo agora a Eq. 4.26 na Eq. 4.25, pode-se escrever:

K;i=dei Dep+Hep)dp;+ Qq doij (4.28)
—
Grandezas Objetivas Corpo rigido

sendo as duas primeiras parcelas conseqiiéncia das grandezas objetivas (que causam

deformacdes no elemento) e a dltima devido ao movimento de corpo rigido do EF.
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Através da reordenagdo dos termos da Eq. 4.28, encontra-se, finalmente:

Kiaj = Yo, DOL,B qp,; + Qo Ha,Bq B.j +Q(x Qoiij - (4.29)
%/_J
Parcela constitutiva  Curvatura do elemento PAeM¢

com a primeira parcela representando a lei constitutiva do material e as ultimas
caracterizando os efeitos de segunda ordem: a curvatura do elemento (P3) com a
segunda parcela; e o movimento de corpo rigido (PA) e (M¢), ambos na ultima parcela.
Esses efeitos de segunda ordem j4 foram mostrados na Fig. 2.7.

Observe também que as derivadas de segunda ordem de qq em relagdo a p;, podem

ser obtidas diretamente da Eq. 4.22 fazendo-se @q4 = 0, isto é:

2 @y=0
o Ip; an

, (4.30)

comoa=1a3i=1a6,e j=1a6. Como resultados dessas diferenciagdes sao
encontradas trés matrizes, uma matriz para cada o, de dimensdes [6 x 6], chamadas de
matrizes de compatibilidade geométrica G,

Pode-se entdo agora reescrever a Eq. 4.29 na forma matricial, ou seja:

K=K, +K,, (4.31a)
com:
K., =BiDB,e¢ (4.31b)
3
K, =BjHB, +3Q, G, =K, +K,. (4.31c¢)

sendo K¢, definida a matriz de rigidez constitutiva e K, a matriz de rigidez geométrica.
Dessa forma, para cada elemento finito serd obtida sua matriz de rigidez elasto-
plastica com a rigidez geométrica incluida. Essas matrizes (Kep, Kp e Kgo) sdo

simétricas de dimensdo [6x6] e podem ser apresentadas na forma:
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O o

€p

sim.

ga

sim.

sim.

O™

T Qo

o o

onde os termos dentro das matrizes valem:

A=D, /L.,
D=6D, /(L,L,),
G=3H_L,,
N=0Q,/L,

-A 0 B |
0 -C D
B -D E|,
A 0 -B
cC -D
E_
0 0 0 |
0 -F G
0 -G -Jle
0 0 0
F -G
H |
0 -M 0 |
-M -N 0
0 0 0
0 M 0
N 0
0 |
B=D,, /L,
E=4D,, /L,
H=4J,

M =(Q, +Q3)/L3,

C=12D,,/(L,L2),
F=6H,,
J=H,L

mq

H,_ =Q,/(30L,).

116

(4.32a)

(4.32b)

(4.32¢)

(4.33a-1)

Nas relagdes anteriores deve-se observar que hd termos relacionados tanto com o

comprimento deformado (Lg), que € o atualizado, quanto com o de referéncia (L), que é

fixo.

Além dos esforcos corrotacionais (Q), aparecem as grandezas Din, Do, € D3y,

que representam as propriedades elasto-pldsticas a serem avaliadas no EF em cada

etapa do processo incremental-iterativo.

As matrizes K., Ky, e Ky sdo obtidas partindo-se das relacdes ja apresentadas,

considerando as formas simplificadas das matrizes By, D, G, ¢ H, e utilizando métodos

numéricos, como mostra o apéndice G. Procede-se posteriormente a uma rotacdo de

eixos () para expressar os valores da matriz local em relacao ao sistema global.
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4.7 PROPRIEDADES ELASTO-PLASTICAS

Dessa forma, as integrais no volume de referéncia (V;), como as indicadas nas
Eq. 4.21 e Egs. 4.27a,b, sao transformadas em somatoérios no elemento. Isso pode ser

apresentado, de maneira geral, através da expressao:

n fatias
— L r

JXave= 22: > [xixpaa,], (4.34)

2 “

onde j € o indice do nd inicial (1 = a) ou final (2 = b); i se refere a fatia de cada se¢do,
onde se estd integrando; X; (X;) representa a grandeza avaliada na fatia i, no n6 j; dA; € a
area de referéncia da fatia; e L, € o comprimento de referéncia do EF. Note que ¢ feita a
média das integrais das propriedades nas dreas do n¢ inicial e final.

Esse processo caracteriza a integracdo numérica de Newton-Cotes, e justifica-se
porque se conhecem as propriedades das fatias nos pontos extremos do EF. O uso de
outras formas de integracdo (requerendo dados em outros pontos) torna-se ineficiente.
Essas formas sdo comparadas com a quadratura de Gauss por Saje et al. (1996), onde se
indica que “integracoes reduzidas sdo requeridas em andlises elasto-pldsticas por
MEF”, e adotaram entdo a integracdo de Lobato, que € realizada também com pontos
nos extremos do dominio, tendo obtido resultados adequados.

Assim, as propriedades elasto-plésticas ja& mencionadas serdo obtidas em termos

médios usando:
Dim= 0.5(Da + Dyp), com 1 <k <3, (4.35)

em que se avalia no n6 indice j (a ou b):

n fatias
D, = j D, (y)*"dA, = 21 [Dij (yci)(k_l)dAri], (4.36)
A 1=

r

ou seja: Dyjavalia numericamente a integral de D dA, D»; de D y. dA e D3; de D y.2 dA,
no no j (somando em todas as fatias da secdo), e D;; € obtido de acordo com Eq. 4.5,

para cada fatia i do n6 j. Note-se que agora o valor de y. € o conhecido (ndo é o de
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referéncia, y. # y:), porque com a plasticidade o centréide da drea remanescente eldstica

nao mais necessariamente coincide com o eixo do EF, (ver Fig. 4.4).

4.8 ESFORCOS CORROTACIONAIS

Agora serao obtidos os esfor¢os corrotacionais resultantes no EF, iniciando por:

Qi =N, =05(N.+Ny), (4.37a)

que representa o esforco normal atuante, como uma média dos valores Nj, j sendo (a) ou

(b), encontrados nas integragdes dos nds (J € Jp), isto é:

n fatias
N;=[odA, = Do, dA,]. (4.37b)
A i=l

r

Ja os momentos Q= -M, e Q3= My, sdo dados por:

n fatias

M =[oy.dA, = Do, y,dA]. (4.38)
i=1

Ar

4.9 SOLUCAO DO PROBLEMA NAO-LINEAR

Com as propriedades definidas, chega-se nas matrizes de rigidez K dos elementos,
e somando-se a contribuicdo de todos os elementos (m), realizando antes as rotacdes

matriciais necessarias, obtém-se a matriz de rigidez global S do sistema estrutural:

n elementos

S= > K(m). (4.39)

m=1

Como a andlise € incremental, uma fracdo do carregamento nodal equivalente é
aplicada em cada instante. Entdo se forma o sistema de equagdes lineares, caracteristico
dos métodos inelasticos de segunda ordem (secdo 2.7), indicado pela Eq. 2.34a, que €
resolvido por reducdo de Gauss, com substituicdo retroativa (Owen e Hinton, 1980).

Determinam-se assim, os acréscimos de deslocamentos e de reacoes.
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Como etapa seguinte, sao obtidas: a deformacgdo e a tensdo de cada fatia, de cada
secdo (n6 inicial e final de cada elemento), e integrados os esforcos internos.

Os esfor¢os desequilibrados do sistema estrutural sao obtidos através da diferenca
entre as cargas aplicadas (externas) e os esforcos internos nodais (ver Fig. 4.8a).

Essas forcas desequilibradas sdo entdo eliminadas aplicando-se itera¢des do tipo
Newton-Raphson, conforme mostrado na Fig. 4.8b. O processo € repetido até que uma
determinada tolerancia seja atingida, definida através de um critério de convergéncia,
como o da norma dos deslocamentos, que é a adotada em geral (Clarke, 1994). No
presente trabalho adotou-se a norma dos deslocamentos lineares e a norma das rotagdes,
em separado (Kassimali, 1983). Deve-se indicar que os critérios de forgas residuais e de
norma dos deslocamentos, foram monitorados nos exemplos do capitulo 6, e que em

todos os casos o adotado (em separado) foi governante (ou seja, o mais exigente).

4.10 INTEGRACAO ITERATIVA DOS ESFORCOS NORMAIS

Acompanhando a Fig. 4.9a, quando uma determinada fibra estiver no regime

eldstico, a uma deformagdo €; corresponderd uma tensdo o; < Gy, tal que:

g1=0/E<eg, (4.40)

carga externa =
zA esforgo interno 2 Convergéncia_por
~ «© Newton-Raphson
o w=1 gﬁ
=
Z =)
4 . o
C\l‘ carga residual @) 3
Tzl . . | A
M+ acrésc. esf. interno Y4
4 w=2 yau
| Lo
Z Z oo
- ol
'\ . YA
oy carga residual carga externa o
———————————————————————————— AR
Z acrésc. esf. interno z esforgo interno J 0t
< w=3 oy — —
o <| (desvio=0,1) Ay A
(a) Definir as cargas residuais (b) Correcao da rigidez iterativamente

Figura 4.8 Soluc¢do do problema nao-linear.
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(a) Escoamento: 6, + 86 > G, (b) Deformagio permanente: de,

Figura 4.9 Inicio da plastificacdo da fatia (fibra).

Porém quando ocorrer um acréscimo de deformagdo, num dado passo de carga do

processo incremental-iterativo, tal que:

€ =€ + O€ 2 ¢y, (4.41)
entdo a tensdo encontrada na fibra seré:

6,=0,+dc=0,+Ed >0, n0,=0,, (4.42)

e a fibra estard em regime de plastificacao.
Havera entdo uma deformagdo permanente (plédstica) de,, mostrada na Fig. 4.9b, e

uma deformacao eldstica de. = (ey — €1), de tal forma que:
& =€ + de. + degp, = &y + dgp > &y (4.43)

A Fig. 4.10a mostra a situacdo em que o nd J4 de um EF plastifica, e do outro
lado, no né Jp, as fibras permanecem no regime eldstico. Haverd entdo uma faixa de
plastificacdo (uma ZP) ao longo do EF.

Observe também que a Eq. 4.42 s6 pode ser definida considerando uma redugdo
da tensdo, antes avaliada como sendo superior a Gy. Assim ocorrerd naturalmente uma
parcela de tensdao do ndo equilibrada. Integrando-se as tensdes em todas as fatias das

secdes, nos nds inicial e final desse EF, obter-se-a o vetor de esfor¢os internos:
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plastificacido

N M,
P e ] T ‘ dN, |
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(a) ZP causa do desequilibrado (b) Esforcos intenos no EF (c) Deformacao adicional

Figura 4. 10 Formacgdo de ZP em um né do EF.

P={N,,-M_,N,,M,} ={Q,.Q,.Q,}' =Q. (4.44)

Ocorre que esses esforcos apresentardo uma parcela de desequilibrio no esforco

normal, causada pelos valores do nao equilibrados:
dN,=N,— N, #0. (4.45)

Foi verificado que essa diferenca nao pode ser restaurada através do processo
iterativo de Newton-Raphson. Para ajustar tensdes de forma a equilibrar os esforcos
normais, este trabalho apresenta um novo processo iterativo, aplicado a todos os
elementos que tenham fibras plastificadas, nos quais, enquanto houver uma diferenca
IdN;l > tolerancia (=0.1%), sera calculada uma deformagao axial adicional no n6 indice j

(a ou b), onde ocorreu dN;, com a expressao:
88j = de/ACj , (4.46)

na qual A € a drea da se¢do conhecida (naquela itera¢@o), avaliada no n6 de indice j (a
ou b), que serd atualizada iterativamente. Assim, novas tensdes sdo obtidas e também
outros esforcos P, e o ciclo serd repetido até se atingir a convergéncia do processo.

O objetivo dessa tarefa € garantir que em cada EF ter-se-4 sempre N, = N, = Qy,
visto que o esforco normal devera ser constante (inalterado entre os extremos do EF), ja
que nao ha carga axial externa aplicada no interior do EF.

Nao € necessdrio fazer o mesmo para o momento, que € avaliado linearmente ao
longo do EF, sendo possivel seu equilibrio ou ajuste na itera¢do seguinte usando apenas

o esquema de Newton-Raphson.
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Adicionalmente, deve-se esclarecer que esse processo tem o intuito de devolver
(ou trazer) a sec¢do que plastifica a superficie limite, corrigindo distor¢cdes naturais da
integracdo dos esforcos em secdes sujeitas a plasticidade.

Essa etapa € similar ao que ocorre na Fig. 2.22, quando se utiliza o método ERP
de segunda ordem, que usa o artificio de um vetor de carga ficticio (vetor corre¢do) para
manter o ponto na curva de interagdo, ou seja: quando o esfor¢o axial aumenta &
necessario reduzir o momento plastico (Machado, 2005).

A justificativa desse processo pode ser expressa como: “os esforcos nodais de EF
baseados em deslocamentos ndo devem ser recuperados através da integracdo direta
das tensoes nas fibras ao longo das secoes nas extremidades do EF, porque, em geral,
as equagoes diferenciais de equilibrio ndo sdo atendidas ali (para formulagéoes fracas
que assumem alguma fungcdo de forma para aproximar o EF deformado), quando
ocorre a plasticidade. Tampouco a matriz de rigidez tangente do EF deve ser usada
para recuperar os esforcos incrementais do EF”, ja que “essa ndo pode capturar a ndo-
linearidade do material que aparece no atual passo de carga” ® (Teh e Clarke, 1999).

Pi e Trahair (1994) explicam que “termos significativos sdo perdidos com as
aproximagoes usuais da engenharia (cos ;= 1, sen G; = ;e 1+ = 1) nas fases iniciais
das derivacoes das relacoes ndo-lineares”, o que torna essas formulacdes mais fracas.

Alvarez e Birnstiel (1969), nos primérdios da técnica de ZP, ja indicavam a
“necessidade de corregdo iterativa de (N; e M;) no proprio passo de carga @’, notando
que “M; depende de N; e da deflexdo, e que o ajuste de M; deveria ser feito apds isso,
em outro processo iterativo”.

Torkamani e Sonmez (2001) indicam que, em algumas formula¢des de EF para
ZP, como a de Hall e Challa (1994); a matriz de rigidez geométrica K, viola o principio
dos movimentos de corpo rigido, ou seja: deslocamento e giro produzindo esforcos
espurios. Mas esse ndo € o caso em questdo: se os esfor¢os sdo espurios, a integracao
iterativa apenas do normal ndo conseguiria corrigi-los.

Pode-se considerar entdo que o procedimento adotado tem uma justificativa
tedrica, além de um significado fisico, razdo pelo qual os resultados obtidos parecem ter
uma razodvel coeréncia, como sera visto no capitulo 6.

Por fim, vale enfatizar que esse ajuste na integracdo de esforcos é uma inovacao,

contribuicao do presente trabalho para essa linha de pesquisa.
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5.1 INTRODUCAO

Neste capitulo serdo descritos alguns aspectos da implementacdo computacional
realizada, embora ndo seja objetivo desta dissertacdo o desenvolvimento de qualquer
programa de computador. Por isso, os aspectos abordados serdo de cunho absolutamente
geral.

Na préxima se¢do procura-se mostrar algumas caracteristicas bdsicas que devem
ser observadas em qualquer ferramenta computacional que se propde a realizar uma
andlise avancada.

A secdo 5.3 fornece alguns comentdrios adicionais pertinentes ao processo de
solucdo de sistemas nao-lineares. A abordagem de alguns detalhes referentes a
implementacdo da integracao iterativa dos esforcos normais € mostrada na secdo 5.4; e a
referente aos aspectos importantes (curvatura inicial, fora de prumo e tensoes residuais)
na secao 5.5. Um fluxograma geral do processo de solucdo estd na secdo 5.6.

Finalmente, as referéncias bibliogréaficas usadas estdao na ultima se¢ao.

5.2 GENERALIDADES

Foi utilizado um conjunto de programas interligados, denominado PPLANAV*,
com algoritmo e codificacdo geral proprios, para o qual todas as fases de testes dos
diversos médulos foram realizadas individualmente e globalmente.

Esse conjunto foi codificado usando a linguagem Turbo-Basic da Borland
International Inc. ®, sob o sistema operacional DOS, sendo escolhida essa linguagem
devido ao maior dominio do autor sob a mesma. Tendo em vista toda a complexidade
do processo, e as diversas possibilidades existentes de se desenvolver essa programacao,
fica claro que uma linguagem adequada deve ser: versitil, clara, provida de recursos
especiais, e capaz de gerar cddigos executdveis eficientes (Miller, 1987).

A linguagem Fortran, j4 com as melhorias introduzidas nas versdes 77, 90 e agora
Intel (antes Compac), possui uma série de enxertos da linguagem C++, que sdo
altamente dependentes das versdes do sistema Windows e das mdquinas onde os
mesmos recursos ora funcionam ora nao, causando uma série de dificuldades adicionais
(extraprogramagdo), porque como antigamente, o Fortran ndo atende ao apelo do

usudario (Farrer et al., 1992).
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Assim, as definicoes limitadas a eletrOnica, que antes eram amarradas no antigo

“assembler” da maquina, foram agora atreladas ao C++ (o novo assembler), onde cada

hora se tem resultados diferentes para os mesmos comandos. Por exemplo: se a matriz

for indexada por linha e coluna da forma tradicional, o programa fica pelo menos 3

vezes mais lento, ou seja, se obriga a mudar todos os indices do problema, que serd

agora indexada por coluna e linha, para atender “exigéncias” desse Fortran (!).

Dessa forma, se optou por uma linguagem menos dependente de condicdes da

eletronica e que gera um co6digo compacto e eficiente.

Sdo caracteristicas dessa implementagao:

a.

executa o célculo de pérticos planos de aco, onde os perfis de todas as barras
sao de secdo I, com a alma contida no plano do pértico;

os programas PPLANAV* sdo independentes, com tarefas especificas, de tal
sorte que todos os dados, lidos ou produzidos, sdo colocados em disco;

todos os resultados produzidos sdo armazenados em arquivos, exceto a MRG,
que € destruida no final do processo, por ser normalmente muito grande;

a parte ja processada é colocada em arquivos no disco rigido e as partes em
processamento na chamada memoria virtual (exemplo: o portal de Vogel,
1985, a ser analisado na secdo 6.6; gerou 25 Mb de arquivos finais e apenas
2.5 Mb operados diretamente na memdria virtual de capacidade 17 Mb, em
cada iteracdo);

tendo em vista o excessivo uso de memodria em disco, ndo € possivel
desenvolver o0 mesmo em sistemas Windows, pois ficaria extremamente lento
e ineficiente;

o sistema utilizado ndo € compativel com nenhuma versdo do sistema
Windows e a tentativa de forcar a maquina, em versdes com DOS simulado,
provoca danos ao disco rigido (e possivel perda do HD, visto que o programa
nao reconhece tentativas de protecao de dreas pelo Windows);

a geometria € definida por barras compostas de EFs interligados, sendo no
inicio lida a configuracao perfeita;

os materiais obedecem as leis constitutivas indicadas na se¢do 4.3, (como ji
visto na Fig. 4.3c), porém neste trabalho € utilizado apenas o tipo eldstico

perfeitamente-plastico;
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1. sdo lidas as dimensdes dos perfis e sdo calculadas as propriedades elésticas
das secoes (A,, W, e I,), bem como o médulo pléstico (Z,);

j. 0s carregamentos sao compostos de cargas nodais concentradas, e no caso de
cargas distribuidas nas barras, as forcas nodais equivalentes sdo geradas;

k. todos os carregamentos podem ser fatorados, combinados; e ainda serem
processados segundo condi¢des diferentes, em hipéteses diferentes;

1. todas as cargas e os carregamentos sdo classificados em fixos ou incrementais;
m. sdo definidas hip6teses com situacdes de carregamentos combinados,
fatorados ou nio, sujeitos a um histdrico, ou seja, um processo incremental;

n. cada hipétese € processada independentemente, na ordem, e usando a mesma
configuragdo de referéncia do problema, com imperfei¢des ou nao;

0. cada hipdtese segue um histérico, que € iniciado com a aplicacao de todas as
cargas fixas, fatoradas ou ndo, de todos carregamentos considerados fixos na
hipétese, podendo haver cargas fixas de um carregamento incremental se
selecionados naquela hipétese;

p. todas as cargas incrementais, de todos os carregamentos incrementais,
fatoradas ou ndo, entram no processo incremental da hipétese, podendo haver
cargas incrementais de um carregamento fixo;

g. sao possiveis até 10 tipos de passos incrementais constantes, em qualquer
ordem, e com qualquer nimero de repeticoes. Cada passo incremental, na sua
ordem, € aplicado a todo o conjunto. Pode(m) haver carregamento(s) nao
utilizado(s) na hipétese, e também ocorrer 0 mesmo carregamento com fatores
e consideragdes diferentes (parte fixo e parte incremental) na mesma hipétese;

r. como o objetivo inicial dessa pesquisa (em 2004) era ligacdes, partes
referentes foram desenvolvidas, embora ndo-operacionais, na fase atual,

tornam o corpo do processo maior.

E gerado um relatério onde todos os dados de geometria perfeita e da
configuragdo original, carregamentos, cargas, hipoteses e todos os dados fornecidos ou
gerados sdo apresentados e checados. Complementando, sdo apresentados, para cada
hipétese, a cada passo incremental: o fator de carga, o valor do critério de convergéncia
obtido e o numero de iteracdes realizadas até a convergéncia; os deslocamentos nodais,

as reacoes e os esfor¢os solicitantes nos EFs.
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Também sdo indicados os valores médximos e minimos dos esfor¢os nos EFs, e
onde ocorreram. Para cada EF, em cada secdo, sao apresentadas as fatias de maiores
tensdes e maiores deformacdes plasticas (se houverem), o nuimero de fatias
plastificadas, a relacdo de drea e inércia remanescente eldstica em relacdo as
propriedades originais.

Cada hipétese analisada termina quando ocorre uma das situagdes:

a. final do histérico incremental sem colapso;

b. parada solicitada apds ser atingido o nimero méximo de iteragdes sem

convergir , a pedido do operador;

c. encontrado colapso: detectou-se singularidade ou valor negativo de pivd no

processo de resolucao do sistema de equagdes por Gauss;

d. estouro de capacidade de memoria ou de arquivos em disco, em fungdo do

tamanho do problema;

e. erros genéricos do programa, com diagndstico direto na tela.

Finalizando, tendo em vista a grande quantidade de dados manipulados, os
programas podem fornecer a saida de todos os resultados produzidos, em tempo de
execugdo, com paradas, o que permite desenvolver a depuracdo e a checagem de
diversas etapas. Por outro lado, essa capacidade também aumenta o cddigo
correspondente, o que torna, mais uma vez, o processo com elevado tempo de
processamento. A alternativa de retirar esses comandos representa refazer um sistema
computacional longo, onde qualquer passo, fora de ordem, € extremamente dificil de

detectar, e compromete seriamente os resultados finais, razao pela qual nao foi feita.

5.3 PROCESSO INCREMENTAL-ITERATIVO

Para solucdo do problema ndo-linear € utilizada a técnica incremental-iterativa, o

que significa aplicar incrementos de carga estipulados com o objetivo de:

a. determinar o inicio do escoamento, tanto o maior fator de carga para o qual
nenhuma fibra escoou, quanto o menor fator de carga para o qual alguma fibra
escoou;

b. monitorar o processo de plastificacio da estrutura, de forma a poder

determinar aproximadamente o surgimento das zonas plasticas (ordem e
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posicdo), e as partes onde a plastificacdo € mais intensa ou mais distribuida;
c. estabelecer a carga limite, tanto o maior fator de carga para o qual o colapso

ainda ndo ocorreu, quanto o menor fator de carga em que o colapso ocorreu.

Estabelecer esses passos incrementais exige uma série de tentativas (execugdes
preliminares de cada cdlculo), de forma a determinar intervalos cada vez menores, em
que tanto o escoamento, quanto o colapso, ocorreu, cada vez com um campo menor
(exemplo: inicialmente com passos de 10 ou 5 %, a seguir com passos de 1 % e na
versao final 0.1 % em todos os casos).

Procurou-se neste trabalho, sempre que possivel, estabelecer esses limites com
uma precisao de 0.1 %. Talvez, para uso pratico, poder-se-ia usar valores maiores (0.5
ou até 1 %). Note que quanto mais rigorosa essa precisdo, maior também € o tempo de
processamento, pois quanto mais préximo do colapso, mais a curva que representa a
trajetéria de equilibrio do sistema se torna horizontal, ou seja, mais a rigidez tangente
possui uma inclinagdo menor, levando a mais ciclos iterativos.

O processo iterativo procura estabelecer dois estados consecutivos, em que as
diferencas encontradas na avaliagdo de um dado critério de convergéncia, se tornam
menores que o valor estabelecido de desvio, denominado de tolerancia. Na verdade,
essa tolerancia pode ser vista como um erro aceitdvel, inevitavel e natural ao se adotar
solugdes numéricas.

A adocdo dessa tolerancia ndo significa que os resultados serdo mais ou menos
corretos, significa que dois estados consecutivos de iteracdo apresentaram
aproximadamente 0 mesmo comportamento, O processo iterativo repetiu a mesma
situacdo duas vezes, o que indica uma convergéncia de resultados. Quando isso
acontece considera-se o processo iterativo concluido para aquele incremento, e segue-se
com a ultima configurag@o obtida para o incremento seguinte.

A estratégia adotada para o processo iterativo segue a técnica de Newton-Raphson
padrdo, isto significa que a geometria e as propriedades da configuracio resultante na
iterac@o anterior (agora configuracao conhecida) sdo utilizadas para se obter as matrizes
de rigidez constitutiva e geométrica, ja definidas na secdo 4.6.

Em seguida é montado um sistema de equagdes composto pelo vetor de cargas
nodais equivalentes e da MRG atualizada (Eq. 2.34a), e sdo obtidas as variagdes dos

deslocamentos naquela iteragdo.
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Os deslocamentos totais sdo atualizados somando-se essas variacdes aos valores
totais jd acumulados, da mesma forma, até a iteracdo anterior (Eq. 2.34c).

Com esses deslocamentos totais (recém obtidos) € determinada a nova
configuracdo da geometria e dos EFs (configuragdo deformada). Prosseguindo, sdo
avaliados os deslocamentos corrotacionais correspondentes da iteracdo atual (q;, q2 €
q3)- Aplicando entdo as funcdes de interpolacdo (€, € O), parametrizadas com esses
deslocamentos corrotacionais, sdo obtidos os acréscimos de deformacao e de tensdo em
cada fatia, para cada n6, de todos EFs.

Pelo conhecimento do estado anterior de cada fatia e do diagrama tensdo-
deformacao sendo empregado, é estabelecido o estado final correspondente de cada fatia
e de cada nd. A partir dai se determina o estado elasto-plastico dos EFs, e finalmente os
esforcos internos de equilibrio.

A diferencga entre o vetor de cargas total aplicado e os esfor¢os equilibrados, gera
o vetor de cargas residuais da iteragdo seguinte.

O processo iterativo continua até que o critério de convergéncia seja atendido
(tolerancia de 0.1 %), como ja indicado.

Podem ser utilizados os seguintes critérios de convergéncia em PPLANAV*:

a. norma do residuo das cargas aplicadas, em relacdo a norma do vetor de cargas

da primeira iteracao do atual passo de carga;

b. idem (a), porém consideram-se, em separado, as for¢as e os momentos;

c. norma dos deslocamentos residuais, comparado com a norma dos

deslocamentos da primeira iteragdao do atual passo de carga;

d. idem (c), porém consideram-se, em separado, os deslocamentos lineares e as

rotacoes; €

e. um critério de energia corrotacional, que avalia a variacdo da energia

corrotacional (trabalho de deformacgdo), em relagdo ao trabalho produzido na

primeira iteracdo do atual passo de carga (Z:Qiqi ).

Os resultados produzidos neste trabalho, (ver capitulo 6) foram obtidos utilizando
o critério d, embora qualquer outro critério, pudesse ser escolhido. Verificou-se,
entretanto, em diversas andlises, onde os critérios das forcas residuais (em conjunto ou

em separado) teriam indicado convergéncia, o adotado requeria nova iteracao.
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Além disso, ao separar deslocamentos lineares das rotagdes, a avaliacdo também
fica mais rigorosa, principalmente nos casos de elevada flexdo, onde existem variacoes
de rotacdes no processo que sdo significativas, mas pode ser mascarada ao se adotar a
norma dos deslocamentos conjuntos, na medida em que a grandeza unitdria € menor.

Por fim, o critério da energia tende a ficar minimo, porém nao necessariamente na
iteracdo correspondente a indicada pelo critério (d), ou seja, as vezes aponta para uma
iteracdo que ndo seria necessariamente a de melhor escolha, e sim a que produziu menor
consumo de trabalho em relacdo a anterior. Assim, algumas vezes apontava para
iteracdo onde havia cargas residuais ou deslocamentos residuais ndo desprezaveis. Note
que isso sugere a necessidade de estabelecer um outro critério, (exemplo: que use o total
de energia, trabalho total), talvez objetivo de uma pesquisa futura.

Nesse sistema PPLANAV* é permitido controlar o nimero maximo de iteragcdes.
Portanto, quando este nimero for superado, o analista pode aumentar o seu valor, ou
parar o processo de solugdo.

E possivel também estipular um ndmero minimo de iteracdes que devem ser
realizadas, mesmo se o critério de convergéncia ja tenha sido atendido. Isso permite
zerar o vetor de cargas residuais quando a estrutura ainda estd em regime elastico.

E feito também um registro do processo iterativo para checagem das etapas

realizadas e se ter uma avaliacdo do critério adotado para a convergéncia.

5.4 INTEGRACAO ITERATIVA DOS ESFORCOS NORMAIS

Como ja se indicou na secdo 4.10, esta etapa é uma contribui¢io original deste
trabalho. Entdo € apresentada a seguir a seqiiéncia de operacdes para realizar essa tarefa,
na forma de um algoritmo mostrado na Fig. 5.1.

Percebe-se dessa forma que se cria um ciclo iniciado na terceira linha, rétulo La,
onde enquanto a avaliagdo de dN (provocada pela plastificacdo desigual) retornar um
valor absoluto superior a 0.001, serdo feitas correcdes nas tensdes e deformacdes das
fatias, a partir do valor de de calculado no né onde ocorreu maior plasticidade (NFP[1]
> NFP[2] ou ndo), que € o causador da diferenca. Se nao existe dN entdo ndo sao
realizadas iteragdes nem correcdes de tensdes ou deformagdes (de = 0).

Obviamente, esse algoritmo deve ser introduzido na rotina onde se procede a

avaliacdo dos esforcos, passando a fazer parte da mesma, de preferéncia!
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Para m=1 a NELE {elementos} faca
de[2] =0; de[1] =0;
L,: Para j=1 a2 {né inicial e final} faca
N[jI=0; M[jI=0; NFP[j]=0;
Sede[j]=0
entdo Calcula(e[j], a[j]);
sendo €[j]= €[j] +de[j]; de[j] = 0;
f.se;
Para i=1 a NFA {fatias} faca
Calcula(Afalia’ yfatia);
Calcula(gg [il, © p,[1], icari]);
N[J]= N[J]+ AfatiaG fatia[i];
M(jl= M[jI+ Atya O gusiali] Yraias
Se icar[i] > 0 entdo NFP[j]= NFP[j] +1; f.se;
Fim faga(i);
Fim faga (j);
dN= N[2]-N[1];
Se abs(dN) > 0.001 entdo
Se NFP[1] > NFP[2]
entdo de[2]= AN/A 4 [2]; volta em Ly;
sendo de[1]= dN/A . [1] volta em L,;
fse;
sendo de[2] =0; de[1] =0;
fse;
fim faga(m);

efet

Figura 5.1 Algoritmo da integragdo iterativa dos esforcos normais.

5.5 ASPECTOS IMPORTANTES

A andlise avancada € introduzida aqui no estudo de um problema estrutural geral,
ao serem considerados isoladamente ou combinados os seguintes efeitos:

a. curvatura inicial (CI): os nés dos EFs que compdem as barras se deslocam
para a forma de um arco senoidal em relacdo a corda que une as extremidades
da barra, supondo uma deflexdo maxima inicial &y no ponto médio do arco (é
assumido que 9y = L/1000, onde L é o vao da barra);

b. fora de prumo (FP): os nés das barras das colunas ficam defasados
horizontalmente na direcao desejada (€ usual considerar A= A / 500, onde A é
a altura livre entre pisos ou nds extremos de ligac@o, no caso das colunas);

c. tensoes residuais (TR): que podem ser aproximadas por diagramas lineares ou

parabdlicos conforme mostrado nas Fig.s 3.4 e 3.5, do capitulo 3.

As condicOes de curvatura e fora de prumo sdo individuais de cada barra

(conjunto de EFs), podendo variar de barra para barra.
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A geometria perfeita é lida, se gera de forma automdtica a geometria com
imperfei¢des, e essa entdo € considerada como a da configuracdo de referéncia.

As tensoes residuais sdo impostas a todos EFs do modelo de forma simultanea,
embora o valor maximo ©; possa variar por barra (no caso de se usar acos diferentes ou
processos). As tensdes complementam a defini¢do de configuracdo de referéncia, sendo
distribuidas nas fatias (avaliadas em cada fibra), para cada noé (inicial ou final) de cada
EF.

Em PPLANAV* foi usada a curvatura inicial na forma de arco de circulo, ao
invés da forma senoidal, conforme se justifica na se¢ao 6.4 do capitulo seguinte.

Entretanto, € importante destacar, conforme mostra a Fig. 5.2, como se modelam
as imperfei¢oes: FP e CI (Hajjar et al., 1997). O FP € gerado alterando-se diretamente
todas as coordenadas globais x(j) dos nds dos EFs da barra imperfeita, através da
expressao x(j) = x(j)+Ap. Nessa equacdo, a parcela Ap = xpAy/L refere-se ao fora de
prumo total Ay pela propor¢do direta entre de posi¢do local xp, relacionada a
coordenada global do n6 x(j), e a barra de comprimento L, representado na Fig. 5.2b.

J4 a curvatura inicial da barra é obtida pela expressdo x(j) = x(j)+ Op, onde x(j) é a
coordenada global do né de posicdo local x;, que sofre um deslocamento dp em relagdo
a um arco que no ponto médio possui flecha &;, como representado na Fig. 5.2¢, e
podera ter as seguintes formas:

a. arco senoidal: dp= Jy sen (mxp/L), e logo por CI total &y, correspondente a

barra de comprimento L, no ponto central;

b. arco de circulo: é obtido fazendo-se o raio do tracado Rc= [L*(88) + 80/2],

dessa forma para cada né se obtém: ®p = arco seno[(-L+2xp)/(2R)] e por

conseqiiéncia 0p= R(cos ®p- 1) + .

Agora, ao se aplicar ambas as imperfei¢des (FP e CI), surge um detalhe sutil, em
que primeiramente € avaliada toda a CI dos nés Op, € a seguir cada ponto
individualmente, recebe o traslado adicional Ap do FP. A diferenca surge do fato que, se
fosse realizado o FP primeiro, o arco (senoidal ou de circulo) seria tracado segundo uma
dimensdo L’ inclinada, e o ponto de imperfeicio maxima ndo mais estaria na cota L/2
(metade do vdo da barra), ja que a medida Jp seria afetada pelo angulo do FP (tangente

Ao/L).
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(a) Barra genérica (b) Fora de prumo (c) Curvatura inicial (d) Efeitos conjugados
Figura 5.2 ImperfeicOes geométricas da(s) barra(s).

Em PPLANAV*, o FP pode ser indicado também globalmente, afetando todos os
nds da estrutura, segundo uma dada propor¢do, sendo fornecido ao computador (dado
lido) o valor da relagdo A¢/L. No caso da CI, é fornecido o valor da relagio /L.

Para as tensdes residuais, sdo feitas as seguintes consideragdes:

a. as tensdes sdo avaliadas por uma média que € atribuida para a fibra (toda a

fatia). Como ilustrado na Fig. 5.3, essa TR média € dada pela expressao:

6. () =1 ];Sr(z) dz, (5.1)

Zf z=0

com 6{z) = A, 72 +B, z +C,, sendo A, B, e C. os coeficientes de
parametrizacdo das tensdes residuais (linear ou parabdlico), z é uma varidvel
que relaciona a dimensao da fatia (que varia de 0 a z¢);

b. sempre € simétrica, em ambas as direcdes da secao;

c. ¢ aplicada identicamente a todos os nds de todos os EFs, considerando apenas
a variacdo de dimensoes e de disposicao das fatias;

d. ¢é gerada apenas metade da aba (por simetria);

e. os esforcos resultantes sao nulos;

f. as TRs no meio da aba e na extremidade da alma sdo sempre iguais, embora
as TRs atribuidas as fatias possam ser diferentes, (ja que sdo médias);

g. as TRs ndo variam ao longo da espessura das abas e tampouco ao longo da

espessura da alma;
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(a) Diagrama de tensdes (b) Tensdes na fatia (c) Tensoes na fibra
Figura 5.3 Avaliacdo das tensdes residuais (TR) nas fatias.

h. se as TRs sdo de diagramas lineares, o valor de TRs médio corresponde ao
valor da TR avaliada diretamente na fibra, ja no caso das TRs dos diagramas
parabdlicos € necessdrio calcular o valor médio, como indicou o item (a);

i. o valor de n (relagdo 6,/0y) € varidvel, sendo arbitrado conforme o problema
ou norma, por exemplo: o Eurocode 3 (1992) adota 1 = 0.3 ou 0.5 conforme a

relagdo (d/b) do perfil, ver se¢do 3.5.3 do capitulo 3.

As TRs do tipo linear ou parabdlico sdo usadas para perfis laminados em geral.
Para os perfis soldados ndo se dispde de férmulas especificas, embora Weston et al.
(1991) apresente alguns diagramas relativos, que sdo reproduzidos na Fig. 5.4.

Virios trabalhos sobre perfis soldados foram realizados no passado, onde se
destacam: Beedle e Tall (1960), McFalls e Tall (1969), Alpstein e Tall (1970) e
Bjorhovde et al. (1972), inclusive no Brasil (Pimenta, 1996), entretanto ndo se dispde de
um modelo com variagdes das TRs simples, como os disponiveis para laminados.

No diagrama da Fig. 5.4b, usando os valores do Eurocode 3 (1992), encontra-se:
aproximadamente b, = b/3 e a,= d,/6, (essa deducao é mostrada no apéndice H).

Neste trabalho utilizaram-se férmulas aproximadas de forma a atender o
diagrama indicado na Fig. 5.4c, onde se admite as TRs mdximas da ordem de ©y. (ver

apéndice H).
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(a) Perfil I soldado (b) Com chapas laminadas (c) Com chapas cortadas ao magarico
Figura 5.4 Tensdes residuais de I soldados.

5.6 FLUXOGRAMA GERAL

Apresenta-se a seguir um fluxograma geral do sistema computacional
PPLANAV*, notando-se que ele segue basicamente o mesmo esquema de outros
programas de EFs, descritos tanto por Weaver Jr. e Johnston (1984) como por Bathe
(1982).
O procedimento incremental-iterativo e o método geral de solu¢do acompanham o
trabalho de Owen e Hinton (1980), incluindo as partes da formulacdo da técnica das
fatias, referentes ao programa PPLANEP (Lavall, 1996).
Observe que o sistema se compde de: trés programas iniciais de entrada e
tratamento de dados (1-2-3), um programa de controle geral (X), cinco de execugao das
tarefas do ciclo incremental-iterativo (5-6-7-8-9) e um de saida dos resultados (P). Nota-
se que esse fluxo segue basicamente aquele de Owen e Hinton (1980), sendo que eles
implementaram apenas um programa com vdrias rotinas, € 0 PPLANAV* ¢ um sistema
(conjunto de programas).
Existem trés loops de processamento, todos controlados por PPLANAVX, sdo:
a. o externo, que incrementa as hipéteses (ITH), de 1 a Nudmero Total de
Hipéteses, usualmente adota-se ITH= NITH = 1, indicado pelo rétulo (3);

b. o médio, de INCremento de cargas, iniciando de zero que € a etapa de
processamento dos carregamentos fixos ou das cargas fixas (se houverem), até
o total de incrementos NINC; indicado pelo rétulo (2);

c. o interno, que faz as diversas iteragdes, indicado pelo rétulo (1).



Dissertacdo ® AR Alvarenga ® Cap. 5- Aspectos Computacionais

C Inicio >

A\ 4

PPLANAVI
ENTRADA DA GEOMETRIA: coordenadas nodais, incidéncias dos EFs,
propriedades dos materiais e geométricas das secdes, restrigdes,
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Figura 5.5 Fluxograma Geral parte |
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\4
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Figura 5. 6 Fluxograma Geral parte II
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6.1 INTRODUCAO

Este capitulo tem por objetivo apresentar resultados produzidos pela formulagdo
desenvolvida no capitulo 4, Serdo usados exemplos tanto para a comprovacido da
qualidade e confiabilidade da teoria empregada, quanto para o estudo da influéncia das
imperfei¢des fisicas e geométricas iniciais, abordadas no presente trabalho (PT),
denominadas por aspectos importantes.

Esses exemplos foram escolhidos de forma tanto a poder comprovar que a
formulacdo proposta e sua implementacdo computacional atendem as exigéncias
descritas sec¢do 3.3 do capitulo 3 (Chen e White, 1993), como para se realizar a anélise
avancada nos itens indicados, observando os seguintes pontos:

1- andlise de barra simples:
a. verificar a formag¢ao de mecanismo na barra, ou seja, limite de resisténcia,
em condicdes de flexdo pura;
b. verificar a flambagem eléstica ou ineldstica, de barra por compressao pura;
c. realizar uma andlise avancada de barra sujeita a condi¢cdes de flexo-
compressao, com os aspectos importantes incluidos.

2- Andlise de conjunto de barras (no presente trabalho, os portais):

a. verificar a formagdo de mecanismo, ou seja, limite de resisténcia numa
estrutura de forma global, com esfor¢os predominantes de flexao;

b. verificar a flambagem de barra(s), ou global, com predominancia da
compressdo ou flexo-compressao; e

c. realizar uma andlise avancada de estruturas aporticadas, cujas barras estao
sujeitas a condicdo de flexo-compressdao, com os aspectos importantes

incluidos.

Os sistemas estruturais analisados neste capitulo sdo apresentados de forma
agrupada na Fig. 6.1, e procuram cumprir esses objetivos, na seqiiéncia indicada.

O primeiro exemplo, mostrado na Fig. 6.1a, ¢é um problema cldssico da
plasticidade, envolvendo praticamente apenas esforcos de flexdo e a determinacdo da
formacdo de mecanismo na barra. No passado, outros pesquisadores (Neal, 1977; Chen
e Sohal, 1995) trataram um problema similar usando uma viga de secdo retangular e

solucdo através do método eléstico com rétula-plastica (ERP).
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Agora a viga de Liew (1992), trata do mesmo problema adotando a secdo de um
perfil I laminado comum, no qual, adicionalmente, foi considerado o efeito das tensdes
residuais (TR) e aplicado o método ERP refinado (ERP-R) na solu¢do. Posteriormente,
essa viga foi resolvida também por Chan e Chui (1997), através do método ERP com
secdo montada (ERP-M), e por Machado (2005) que empregou os métodos ERP, ERP-
R e ERP-M. Na secdo seguinte tratar-se esse problema com zona plastica (ZP), surgem
diferencas interessantes e se comprova a obtencao de resultados precisos.

Na secdo 6.3, o segundo exemplo, representado pela Fig. 6.1b, comprova a
determinacdo da carga de flambagem ineldstica de barra ao reproduzir a curva de
flambagem do AISC-LRFD (1993), obtida basicamente através dos trabalhos de
Kanchanalai (1977), onde sao considerados tanto a TR como a curvatura inicial (CI) da
barra. Adicionalmente, sdo obtidas as curvas de flambagem de dois I soldados.

O terceiro exemplo jad desenvolve a andlise avancada de barra: da coluna
engastada-livre, representada na Fig. 6.1c, que pode ser vista também como um portal
constituido de duas colunas engastadas na base, ligados a uma viga inextensivel,
rotulada nas extremidades, que apenas provoca compatibilidade dos deslocamentos e
dos comportamentos das duas colunas, que seriam idénticos. Além disso, na secdo 6.4,
sdo analisadas alguns tépicos, incluindo varias possibilidades de curvatura inicial, fora
de prumo (FP) e tensoes residuais, como objetivo desta dissertagao.

A partir da se¢do 6.5, os exemplos exploram o comportamento de um conjunto de
barras, ou seja, de uma estrutura: os portais. No quarto exemplo, da secdo 6.5,
representado na Fig. 6.1d, se reproduz um dos problemas abordados no trabalho de
Kanchanalai (1977), que serviu de base para a norma americana. Os resultados desse
pesquisador foram obtidos usando outra formulacdo de ZP, mais precisa, e assim
servem de gabarito para aferir os resultados do presente trabalho, tanto verificando a
resisténcia como a estabilidade do conjunto.

O quinto exemplo, da secdo 6.6, é apresentado na Fig. 6.1e. Trata-se de um
problema de banco de provas mundial, em que se deseja comprovar os bons resultados
anteriores, analisando agora um portal, no qual sdo incluidos todos os trés aspectos
importantes: TRs, FP e CI. Este problema foi proposto por Vogel (1985) e utilizado por
diversos pesquisadores também para validar suas formulacdes e implementacdes

computacionais (Ziemian, 1992, Teh e Clarke, 1998, Torkamani e Sonmez, 2001).
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A sec¢do 6.7 fornece o ultimo exemplo, o mais extenso e especial. Esta secdo que
inicia com o problema de banco de provas de Zhou et al. (1990), composto de dois
porticos travados, representados na Fig. 6.1f. com bases (i) engastadas e (ii) rotuladas,
respectivamente, € abordando também as condi¢des de TRs e CI. Posteriormente, o
problema é modificado um pouco, sendo o portal da Fig. 6.11(i) transformado numa
estrutura deslocédvel, como indica a Fig. 6.1g(i), entdao se procede a andlise avangada e
sao estudados os varios aspectos importantes, o que ¢ ilustrado na Fig 6.1g(ii).

Como os demais capitulos, no final se apresentam as referéncias bibliograficas.

Tendo visto a organizacdo deste capitulo, € necessario esclarecer a forma adotada
aqui para a apresenta¢do dos resultados (gréficos e tabelas).

De maneira geral, procurou-se manter algumas grandezas que sao consideradas
fundamentais para uma melhor visualizacdo do problema, como é o caso dos
deslocamentos e das imperfeicdes geométricas. J4 os esforcos sdo em varios casos
expressos na forma adimensional (exemplo: M/M,).

No caso dos fatores de carga de colapso, entre outros, os valores produzidos neste
trabalho serdo apresentados, segundo a concep¢do da andlise limite, como: limite
inferior e superior, ou seja: Ains < Acol < Agyp. Isso significa que até o valor Ay ndo
ocorreu o colapso, porém ao se dar o passo para o valor Ay, ocorreu o aparecimento de
singularidade na MRG, comprovando o colapso por flambagem ou mecanismo. O Ao
estd portanto no intervalo entre os dois limites indicados. Essa forma de apresentar sera
estendida a todo o capitulo, inclusive com relagdo ao evento escoamento (Ay).

No caso dos valores finais de esfor¢cos e deslocamentos indicados, esses serdo
considerados sempre no limite inferior, visto que na situacdo de colapso os valores ndao
convergiram e muitas vezes perdem o significado fisico.

Em todos os resultados obtidos, o processo incremental foi feito por acréscimo
direto de carga, com passos previamente calibrados, de forma a poder detectar
claramente o ponto de inicio do escoamento e o ponto ultimo antes do colapso, com
uma precisao de 0.1 %.

Nao foi usado nenhum artificio de otimizac¢do incremental como o comprimento
do arco (Crisfield, 1991) ou outras estratégias de solu¢des nao lineares descritas em
Rocha (2000). Demais detalhes referentes a obtencdo desses resultados sdo descritos no

capitulo 5.
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Figura 6.1 Exemplos do capitulo 6:

(a) viga bi-engastada de Liew (1992); (b) coluna bi-rotulada do AISC-LRFD (1993);

(c) coluna engastada-livre de Hajjar et al. (1997); (d) portal de Kanchanalai (1977);

(e) portal de Vogel (1985); (f) portal de Zhou et al. (1990); (g) variante para estudos.
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6.2 VIGA BI-ENGASTADA DE LIEW (1992)

Este exemplo, representado na Fig. 6.2, considera uma viga bi-engastada com
uma carga atuando a um terco do vdo L. E um problema tipico da plasticidade cldssica
(PC), sob a defini¢do da carga de colapso baseada na formagcdo de mecanismo, com o
uso dos teoremas, como Vvisto no capitulo 2 se¢do 2.6.1. Ja na secdo 2.6.2, através do
emprego do método ERP procura-se avaliar a ordem de formacdo das RPs e os
deslocamentos estimados.

Nos trabalhos anteriores envolvendo esse problema (Neal, 1977; Chen e Sohal,
1995; entre outros) se usava uma se¢do retangular para a viga. Entdo Liew (1992)
modificou a secao para um perfil laminado americano e introduziu no modelo TRs.

O material € considerado eléstico, perfeitamente plastico: aco ASTM A7, com
tensdo de escoamento oy = 23.5 kN/cmz, e modulo de Young E = 20500 kN/cm?. A
secdo da viga € o perfil WF 8x48 representado na Fig. 6.3a.

Requer-se determinar o fator de carga de colapso A, que fatora a carga P definida
pelo mecanismo plastico da Eq. 2.30, representado pelo diagrama de momentos da Fig.
6.2b.

Para produzir resultados compardveis, adota-se aqui uma secdo equivalente
(representada na Fig. 6.3b), na qual os valores das espessuras da aba (t) e da alma (a)

sdo ajustados de forma a se obter os mesmos valores de drea (A,) e inércia principal no

eixo z (I,).
AP
- Q Dados:
L ’ — L=300cm L/ =100cm
M, L3 Mc material: aco ASTM A 7
@ L E = 20500 kN/cm’
0y=23.5kN/cm® 0, = 11.75 kN/cnt
VAT T Ve Perfil WF 8x48 americano
- M;p= 18867.21 kNcm
< P=9M,/L=566.016 kN
B 0< A <100 %
+§ A C modelos com 3, 6,9 e 12 EFs.
_ (b)
(a) Esquema estrutural (b) Diagrama de momentos

Figura 6.2 Problema da viga bi-engastada de Liew (1992).
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Figura 6.3 Perfil adotado para viga bi-engastada.

Para esse problema Liew adotou o diagrama de TRs chamado de duplo linear
(porque € linear na aba e na alma, ver Fig. 6.3c), seguindo o Eurocode 3 (1992), com
valores maximos o, = 0.5 oy.

As dimensdes e propriedades da secdo WF 8x48 conforme padrdes americanos
(AISC Manual, 1978) sdo indicadas na primeira linha da Tab. 6.1, em unidades
inglesas: polegada [in]. Os valores convertidos para unidades mais usuais no Brasil (mm
para dimensdes e cm para as propriedades) sdo mostrados na 2* linha da Tab. 6.1. J4
que a secao laminada possui uma transi¢do curva entre a alma e as abas, o emprego de
valores ajustados é inevitdvel. Na 3" linha indicam-se os valores de um perfil
equivalente, adotado por Machado (2005), no qual se ajustou o valor da espessura da
aba (t), para se obter os mesmos valores de drea (A,) e médulo de resisténcia pldstico
(Z,) do original, tendo em vista a sua abordagem com o método de ERP-R e ERP-M.

Para produzir resultados compardveis com o método ZP, como j4 mencionado, se
ajustou ambos os valores das espessuras (a € 0.3% maior, t é 0.07% menor), o que é

indicado na 4* linha.

Tabela 6.1 Propriedades da secdo I da viga bi-engastada.

Ref Dimensdes da se¢do I [mm] Area Inércia Moddulo resistente
réflc?;l altura largura espessuras A, I, elastico | plastico
d b aba t | alma a | [cm’] [em®] [ W, [em’] | Z, [em’]
AISC1978 [ 850in | 8.11in | 0.658in | 0.40in | 14.1in* | 184in* | 43.3in’ | 49.0in’
Convertido |  215.90 205.99 17.399 10.160 90.967 7658.66 709.56 802.97
Machado 216 206 17.620 10.160 90.970 7660.00 - 803.00
PT 216 206 17.607 10.192 90.967 7658.60 709.13 802.86
(obs. PT: presente trabalho).
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Deve-se observar que esses cuidados sdo importantes para se garantir uma
coeréncia de resultados e efetivamente avaliar a discrepancia de modelos (formulagdes),
nao de dados empregados.

Para Machado (2005), manter I, significa reduzir Z,, e por conseguinte o valor de
M;,, o que provocaria resultados destoantes. No presente trabalho, usando ZP, ¢é
necessario manter tanto a drea como a inércia, visto que essas propriedades sao
avaliadas a todo instante, € 0 momento plédstico que serd obtido surge naturalmente da
integracdo de tensdes nas fatias, como ja visto na se¢do 4.8. Essas consideragdes sao
observadas em todos os exemplos, sendo por isso apresentadas outras tabelas similares
ao longo deste capitulo, com a mesma finalidade.

Outro aspecto importante para um modelo de ZP € a malha, tanto na quantidade
de EFs, quanto na quantidade de fatias.

Embora os modelos utilizando ERP, ERP-R e ERP-M, adotados nas referéncias e
implementados por Machado (2005), para esse exemplo, tenham apenas 3 EFs, os
modelos adequados para ZP devem ter pelo menos 6 EFs, sendo ideal 9 EFs. Os
modelos de ZP com 3 EFs sao pobres, ndo permitindo um bom resultado. O modelo
com 12 EFs permite apenas uma visdo mais detalhada das fatias plastificadas, ndo
acrescentando maiores informagdes.

Também a malha de fatias, em que se divide a secdo, representada apenas um
quarto no caso da Fig. 6.4 (meia-aba e meia-alma), é significativa para se obter
resultados adequados.

Para caso com TRs foram utilizadas 200 fatias distribuidas em 10 horizontais X 20
verticais para as meia-abas e 36 na alma (total: 2 x 200 + 36 = 436 fatias).

Para o caso sem TRs, podem-se eliminar vantajosamente as divisdes horizontais
da aba, reduzindo a quantidade de fatias para 20 na meia-aba (76 no total); com
aprecidvel ganho em tempo de processamento. Essas distribuicdes foram usadas em
varios testes e também nos demais exemplos deste capitulo.

A subdivisdo vertical das abas € fundamental para detectar corretamente o inicio
do escoamento e a sua propagacdo na aba, principalmente porque se usa um processo
muito simples, de avaliagdo das propriedades nas fatias, no qual s6 é monitorado um

unico ponto, que € o da fibra (ver Fig. 4.1c no capitulo 4).
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Figura 6.4 Modelagem das fatias em um quarto de secao do perfil L.

A finalidade da maior subdivisdo € compensar essa deficiéncia, em oposicdo a
outros métodos mais robustos que adotam menos fatias e mais pontos de monitoracao,
(Clarke, 1994).

As divisdes horizontais das abas servem para refinar a distribuicdo das tensoes
residuais, permitindo assim uma avaliacdo mais precisa também nessa direcdo.
Considerou-se o valor 10 como ideal; valores maiores (20 por exemplo) iriam gerar um
total de 836 fatias, e o processamento neste caso ficaria bastante lento, sem um ganho
significativo no resultado. Foi verificado que valores menores que 8 fatias ndo
produzem resultados com a mesma qualidade.

E preciso lembrar que cada malha apresentada na Fig. 6.4 ocorre em cada nd
(inicial e final do EF). Isso €, no problema com 12 EFs tem-se um total de 10464 fatias
sendo avaliadas em cada iteragdo, de cada incremento. No caso da hipdtese sem TR,
esse valor se reduz para 1824 fatias (17 %), com considerdvel economia de tempo.
Dessa forma, ao se usar 6 ou 9 EFs, a reducao € de 50 % e 25 %, respectivamente, com
bons resultados.

Deve ser indicado também que a fatia somente escoa quando a tensdo atinge um
valor maior ou igual a Gy na fibra, que estd no centro da fatia. Assim, enquanto a tensdo
varia do extremo da fatia até o centro, a fatia permanece eldstica porque menos de 50 %

plastificou, ou seja, as propriedades avaliadas sdo um pouco maiores que as reais.
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Posteriormente, quando a fibra, e por conseqiiéncia, toda fatia plastifica, aquela
area da fatia passa a ndo contribuir para o elemento, ou seja, as propriedades avaliadas
S30 um pouco menores que as reais, ja que haveria uma pequena parte da fatia (< 50 %)
ainda eldstica, e que somente deveria escoar quando a sua tensdo atingisse Oy.

Agora, como se faz uma média de propriedades nos nés inicial e final, para se
obter a rigidez do EF, a plasticidade avaliada ¢ sempre menor que a real, procurando
produzir os menores acréscimos de deslocamentos, o que acaba sendo coerente com a
teoria do menor trabalho de deformacao.

Dessa forma, entende-se que a fatia representa um parametro importante na
obtencdo de resultados adequados, e isso inclui ndo apenas os fatores de cargas ultimos
ou os deslocamentos, mas principalmente esforcos e tensdes. Se for usada uma fatia de
altura ou largura excessiva, pode-se estar reduzindo ou aumentando os deslocamentos, e
por conseqiiéncia os resultados num dado passo de carga, levando entdo a prejuizos nos
resultados finais. Supde-se que ao diminuir esse intervalo (dimensdo da fatia), se
contribui para melhorar a qualidade da resposta (reduzir os desvios). Essa avaliacdo €
uma matéria complexa, em todo caso, e que foge dos objetivos desta dissertacao.

A viga bi-engastada foi modelada de acordo com as duas hipéteses:

a. sem TRs, similar ao calculo pléstico tradicional; e

b. com TRs, de onde sdo usados para comparagdo os resultados de Liew (1992)

com ERP-R, Chan e Chui (1997) com ERP-M, e Machado (2005), com ambos

0s métodos.

6.2.1 Sem Tensoes Residuais

Acompanhando a Fig. 6.5, podem-se comparar as trajetdrias de equilibrio obtidas
com o modelo ERP, calculado utilizando-se os valores da Tab. 2.1, a de ZP sem TR, a
de Chan e Chui (1997) e as de Machado (2005). Deve-se salientar que esse problema €
extremamente favoravel ao uso de modelos com ERP: os efeitos de segunda ordem sao
desprezdveis, a plasticidade é de forma localizada (concentrada nos pontos A, B e C), os
valores de deflexdo e deformacgdo sdo pequenos, e por isso os resultados apresentados
sao todos muito proximos. Existe quase uma coincidéncia nos valores encontrados com

os modelos ERP, e ZP apresenta uma minima diferenca.
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Figura 6.5 Trajetérias de equilibrio sem tensoes residuais.

Machado (2005), com a formulagdo ERP (Liew, 1992), indica que ocorre uma
instabilidade numérica no modelo, impedindo a convergéncia ap6s formar-se a 2* RP. J4
com a abordagem ERP-M, Machado (2005) obteve o colapso com o valor 8.99 M,/L,
que coincide com o de Chan e Chui (1997).

Porém, diferentemente dos modelos numéricos ERP, ZP atinge o valor A = 100%
€ a estrutura passa praticamente a trabalhar como um tirante. Embora nao convergindo,
os deslocamentos da ultima iteragdo indicam que o apoio horizontal estd recebendo
cargas maiores € ndo se detectou singularidade.

Na Tab. 6.2 pode-se acompanhar o estado das secdes nos pontos A-B-C, para os
fatores de carga correspondentes a formacdo da 1* RP (75 %), da 2" RP (96 %) e
préximos ao colapso (99.9 % e 100 %) respectivamente; através da relacdo entre as

propriedades das partes elasticas remanescentes (A, 1), € as de referéncia (A, 1,).

Tabela 6.2 Relacdes das propriedades da secdo eldstica remanescente.

Razdo A=75% A=96 % A=99.9 % A= 100 %
[%] A B C A B C A B C A B C
AJA, | 19.1 - - 7.9 14.6 - 23 34 5.6 1.7 1.7 34
I/, 5.5 - - 0.4 2.5 - 0.0 0.0 0.1 0.0 0.0 0.0
M/Mp | 969 | 682 | 51.5 | 99.52 | 98.18 — 99.95 1 99.91 | 99.69 | 99.98 | 99.96 | 99.91
NFP | 402 — — 422 | 410 — 432 | 430 | 426 | 433 | 433 | 430

Obs. NFP corresponde ao niimero de fatias plastificadas (em 436).
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Nota-se que na formagdo da 1° RP (em A), embora a drea eléstica permanega 19.1
%, o momento ja atinge 97 % de Mp. E ao se formar a 2* RP (em B), ainda existem 7.9
% de 4rea eldsticaem A e 14.6 % em B.

Por outro lado, se constata que a inércia dos nds correspondentes se reduz
rapidamente até proximo de zero na medida em que a plastificacio cresce.

Na Fig. 6.6 se acompanha a evolu¢do dos momentos nos pontos A-B-C, e os
pontos de fator de carga A =75 % e A = 96 % da PC sdo destacados. Comprova-se que
os valores obtidos com ZP sdo proximos dos cldssicos, porém a curva é mais suave.

A Tabela 6.3 mostra uma comparagdo entre os resultados de formacdo das RPs
dos modelos concentrados, e os obtidos com ZP sem TR. As ZPs comegam a aparecer
com A = 66.6 % quando escoam 20 fatias do EF 1 (em A), com A = 89 % escoam 20
fatias dos EFs 3 e 4 (em B), e com A = 97.5 % escoam 20 fatias do EF 9 (em C). E as
secoes somente atingem a 99 % de plastificacdo em fatores de carga superiores aos
indicados pelos métodos ERP.

Portanto, com ZP nota-se que ocorre um inicio antecipado do escoamento, e que
se atinge 99 % em valores superiores aos modelos concentrados, mostrando um

comportamento plastico mais longo em relagdo ao passo ®, (menos abrupto).
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Figura 6.6 Momentos nos pontos A-B-C, sem tensoes residuais.
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Tabela 6.3 Valores PL/Mp de formagao das rétulas plésticas (s/ TR).

153

PC Liew Chan e Machado (2005) PT
PL/Mp ERP 1995 Chui
(1992) 1 1997y | ERP-R | ERP-M | Inicio 99%
I°RP 6.750 6.750 6.760 6.740 6.740 5.949 8.010
2'RP 8.678 8.630 8.650 8.650 8.670 8.010 8.766
3'RP 9.000 8.910 8.990 - 8.990 8.750 9.000

Obs. Fator de carga A = valor da tabela dividido por 9.

6.2.2 Com Tensoes Residuais

As observacdes da subsecdo anterior se mantém, porém agora o escoamento se
inicia num fator de carga menor (devido a presenca das TRs), e por conseqiiéncia os
deslocamentos finais sdo maiores, embora o fator de carga final seja 0 mesmo.

Como esperado, verifica-se na Fig. 6.7 que os valores obtidos com ZP ndo se
apresentam muito diferentes daqueles da plasticidade concentrada.

Deve-se notar que nos modelos ERP se prevé a formagcao da RP completa em
carga inferior a real. Isso provoca um ligeiro aumento nos deslocamentos, fazendo com
que essas curvas fiquem abaixo de ZP. Por outro lado, o EPR cléssico ndo considera a
degeneracdo da rigidez da barra e fica assim acima do resultado de ZP. Em ambos os
casos (ERP-R ou ERP-M e ZP) os deslocamentos finais sdo bem superiores aos obtidos

pelo ERP de 1* ordem (cldssico).
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Figura 6.7 Trajetérias de equilibrio com tensdes residuais.
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Pode-se concluir que do ponto de vista de flexdo pura (vigas), as tensdes residuais
ndo afetam muito o comportamento da estrutura, provocando apenas um escoamento
prematuro e maiores deformacdes (deslocamentos).

Na situagd@o pré-colapso, o valor da flecha vertical obtida aqui foi vg = 2.753 cm,
o qual é quase trés vezes o estimado (0.921 cm) por Chen e Sohal (1995). Conforme
indica Chan e Chui (1997), os momentos sdo praticamente todos iguais a M,, e aparece,
como esperado, um esforco de tracdo no EF 1 no né A, (com ZP o valor € de 8.41 kN).

Deve-se informar que este problema demanda uma série de iteracdes até se obter a
convergéncia dos resultados. Pode ocorrer em determinados passos de carga, mesmo ao
se dispor de diversos EFs, uma enorme dificuldade de convergéncia. Isso acontece
porque um dado EF fica alternando entre duas configura¢des (normalmente um EF
imediatamente posterior ao ponto B), sem que a carga residual do processo iterativo
possa definir uma tendéncia na aproximacao do resultado.

Essas configuragdes correspondem a ultrapassagem no valor da flecha vertical do
ponto central da viga (n6 5 antes o mais deformado) pela flecha do ponto B (n6 4), onde
a carga atua. Nesse exemplo, isso ocorreu préximo ao valor A =97.5; sendo ultrapassado
usando o passo dA = 1 %, de 97 % para 98 %. Observa-se pelos caminhos de equilibrio

nodais na Fig. 6.8, que o deslocamento do n6 4 ultrapassa o do 5, préximo desse valor.

6—>o ERP cléssico
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£ 301 T A > 98 % T 56.32
20 . 98 | 7.04
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Figura 6.8 Regido instavel por modificagdo da configuracao.
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Se o passo de carga for tal que permite diretamente o giro do EF para a nova
situacdo, o processo € estdvel e ultrapassa o ponto de dificuldade. Caso contrério, entra
num processo oscilatério entre as duas configuragdes mostradas na Fig. 6.8, sem
convergencia.

Na Fig. 6.9 € mostrado que com o método da ZP se detecta que a plasticidade na
estrutura evolui a medida que a rigidez das barras degenera, atingindo diversas regides
simultaneamente. Portanto, a evolucdo da plasticidade na viga segue a seqiiéncia A—
B— C, porém ndo da forma abrupta prevista pelos modelos ERP. Isso significa que os
momentos saem da relacdo linear de forma prematura, por outro lado ndo atingem Mp
diretamente, mas praticamente nos trés pontos juntos.

Na Tab. 6.4 se comprova que nos valores A = 75 % ¢ A = 96 %, que antes
correspondiam a formacao da RP (caso sem TR), agora ja ocorrem valores elevados de
momentos tanto no ponto B, quanto no C. Mesmo assim, na formagio da 3* RP existe
um minimo de 4rea eldstica, tanto no ponto A quanto no B.

Deve-se verificar que a relagdo entre M/M,, ndo € linear para os pontos B e C, bem
antes de aparecer o escoamento desses pontos, por causa principalmente da plasticidade

no ponto A.
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Figura 6.9 Momentos nos pontos A-B-C, com tensdes residuais.
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Tabela 6.4  Propriedades da secdo eldstica remanescente.

Razdo A=176 % A=96 % A=99.9 % A= 100 %
[%] A B C A B C A B C A B C
AJA, | 304 | 779 | 952 ] 73 156 | 603 | 23 2.8 6.2 1.7 1.7 34
I/1, 195 | 741 | 940 | 04 4.1 539 | 0.0 0.0 0.2 0.0 0.0 0.0
M/Mp | 95.32 | 70.51 | 53.83 ] 99.56 | 97.95 | 82.99 ] 99.96 | 99.91 | 99.68 | 99.98 | 99.97 | 99.91
NFP | 338 107 24 423 | 407 192 | 432 | 431 | 425 | 433 | 433 | 430

Na Tab. 6.5 se comprova novamente o comportamento prolongado (em relagao ao
passo dA) da plasticidade na presenca das tensdes residuais. Com A = 36.6 % ocorrem 2
fatias plastificadas (FPL) no EF 1 (n6 A); com A =56 % os EFs 3 e 4 (n6 B) apresentam
8 FPL; e com A = 72 % o EF 9 (n6 C) apresenta 8 FPL também. Portanto, a
plasticidade comeca a ocorrer bem antes do previsto e atinge 99 % com valores
inferiores aos da plasticidade concentrada.

Surge assim um questionamento sobre os métodos ERP refinados, no sentido de
que os refinamentos podem nao acompanhar adequadamente o método da ZP, em todas
as situagdes. Deve-se lembrar que esse exemplo € um caso onde se considera que ERP
produz resultados similares.

Para terminar essa secdo, a Fig. 6.10 mostra a distribuicdo da plasticidade ao
longo da viga, indicando a situacdo dos EFs antes do colapso. Nota-se que ocorre uma
distribuicao ao longo dos EFs 3-4-5, bem como nos 8-9. J4 no n6 A, a plasticidade é
mais concentrada (sé em 1 EF). O parametro A é uma relacdo entre nimero de fatias
plastificadas e numero de fatias total.

Outro detalhe interessante € a forma de distribui¢do dessa plasticidade na viga,
que se aproxima de uma pardbola de eixo X.

O EF 2 € muito importante para ajustar a inversdo do sinal da plasticidade, entre
os pontos A e B, justificando para esse exemplo, porque ndo se podem obter bons

resultados num modelo de ZP com apenas 3 EFs.

Tabela 6.5 Valores PL/Mp de formagdo das rétulas plésticas (c¢/ TR).

PC Liew Chan e Machado (2005) PT
PL/M, ERP 1992 Chui
(1992) (1997) ERP-R  ERP-M Inicio 99%
1°RP 6.750 8.310 8.250 8.500 8.850 3.294 8.010
2°RP 8.678 8.780 8.820 8.840 8.950 5.040 8.640
3%RP 9.000 8.910 8.970 - 8.980 6.480 9.000
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A B C
A[%] 99.1 98.8 22.0 20.6 97.4
> 1oy
EF: 1 2 3 4 5 6

Plasticidade: compressao tracdo

Figura 6. 10 Diagrama de plasticidade A[%] na viga bi-engastada.

Outro aspecto que se deve salientar é que, se ndo houvesse as tensoes residuais, o

diagrama de plasticidade se reduziria a 1 EF para cada extremidade e 2 EFs no ponto B,

como mostra a linha tracejada da Fig. 6.10. Assim,

significativamente concentrada (no né), como antes indicado.

a plasticidade seria
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6.3 CURVA DE FLAMBAGEM DO AISC LRFD (1993)

Nos exemplos a seguir (nesta se¢do e na 6.4) serdo realizadas andlises ineldsticas
de colunas com o perfil WF 8x31 americano, escolhido como representante dos
laminados em geral nos EUA (ver Fig. 6.11a). Assim, como no exemplo anterior, se
utilizou um perfil I equivalente, de mesma drea, inércia e dimensodes (d, b); representado
na Fig. 6.11b, cuja equivaléncia é demonstrada pelas propriedades na Tab. 6.6.

O material € considerado eldstico, perfeitamente plastico: aco ASTM A 36, com
tensdo de escoamento Gy = 25 kN/cmz, e Mddulo de Young E = 20000 kN/cm?. As
tensoes residuais, quando consideradas, sao lineares na aba e constantes na alma, tem o
valor miximo o; = -0.30 6y = -7.5 kN/cm?, e seguem o modelo de Galambos e Ketter
(1957), como ilustrado na Fig. 6.11c.

Com a intencao de garantir resultados precisos, todas as colunas foram modeladas
com uma malha de 6 EFs, usando 76 fatias para os casos sem tensodes residuais e 436
para os casos com tensdes residuais, como ja mostrado na Fig. 6.4.

Este segundo exemplo se propde a verificar a capacidade da metodologia
numérica desenvolvida na determinacdo da carga de flambagem ineldstica para uma
coluna bi-rotulada com a altura L varidvel. Serdo considerados os efeitos da curvatura
inicial (8p= L /1000) e das tensdes residuais.

Acompanhando a Fig. 6.12, verifica-se que as curvas serdo obtidas calculando a
carga de flambagem ineléstica para diversos valores da altura L da coluna bi-rotulada.

Essa carga N, corresponde ao fator de carga de colapso A multiplicado por Ny.

[ [
% o |
z |z § z |z
J:L * : %
7239 |a 7268 |
203.07 _| = 203.07 | =
(a) WF 8 x 31 americano (b) I equivalente (c) Tensoes residuais

Figura 6. 11 Perfil adotado para as colunas.
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Tabela 6.6 Propriedades da secdo WF 8x31 das colunas.

Ref Dimensdes da se¢do I [mm)] Area Inéreia Moddulo resistente
réflc?;l altura largura espessuras A, I, elastico | plastico
d b aba t alma a [cm’] [em®] | W, [em’] | Z, [em’]

AISC1978 | 8.000in | 7.995in | 0.435in | 0.285in | 9.13in” | 110in* | 27.5in’ | 30.4in’
Convertido |  203.20 203.07 11.049 7.239 58.903 | 4578.54 | 450.64 498.16
PT = = 11.270 7.268 = 4577.30 | 450.50 498.50

Para cada valor de L, se determina um valor do pardmetro A, que define o indice
de esbeltez modificado e conhecendo-se os valores das cargas de flambagem ineléstica
N, e de inicio do escoamento Ny, se determinam entdo as curvas do presente trabalho.

Além dessas curvas, sdo apresentadas também na Fig. 6.12: a hipérbole de Euler
original e as curvas de flambagem do AISC LRFD (1993), ou seja:

a. no regime elastico onde a hipérbole de Euler € reduzida por um coeficiente

(0.877), e com seu valor maximo limitado a N/Ny < 1.0, sendo dada por:

0.877N,
a — T ; (61)
b. no trecho ineldstico, a curva € obtida através da férmula de parabola:
N, =0.658* N, . 6.2)

Regime Inelastico Regime Eldstico

- - — - — - — - — - — - —
1 A A— A A A A ﬁf \ ‘ —>— Colapso (PT)
0.9 I —+—— Escoamento (PT)
] | — — - Hipérbole de Euler

N Hipérbole do LRFD

el
=i
O
g
o
Q
[70]
(D)
"8 0.7 4 ) Parabola do LRFD
< 1 \
=10} _
o z>“ 0.6 ‘
© % 054 |
5 ]
S Z 04- |
00 .
g 034 | ~
g . \ A
= 027 | |
S 01 \ \
S ] | | |
E 0 T T T T T T T T T T T T T T T T T T T I
O

0.00 020 040 0.60 0.80 1.00 1.20 140
Esbeltez modificada A,

1.60 1.80 2.00

Figura 6. 12 Curvas de flambagem para a coluna bi-rotulada.
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Nas Egs. 6.2 € 6.3, o pardmetro de esbeltez modificada . possui a expressao:

(o)
A _M Oy , (6.3)

mr\ E
na qual r € o raio de giro da se¢do em relacdo ao eixo considerado (z); e o coeficiente
de flambagem k = 1, para a barra bi-rotulada.

Note a semelhanca dos resultados obtidos neste trabalho com a curva da AISC
LRFD (1993). Observe que tanto os valores obtidos no presente trabalho sdo bastante
proximos dos valores N, produzidos pelas féormulas das Eq. 6.1 e 6.2, como as curvas
obtidas sdo similares as apresentadas por Hajjar et al. (1997).

Na Tab. 6.7, para o intervalo de esbeltez modificada 0.01 < A. < 1.8, sdo
mostrados os valores dados pelas féormulas e os obtidos pelo presente trabalho, notando-
se que sdo também indicados os fatores de carga do inicio do escoamento (Aes) € 0 de
flambagem ineldstica (Ao, que corresponde ao N,/Ny). O desvio relativo € inferior em

média a + 2.5 %, sendo representado na Fig. 6.13.

E importante salientar que, mesmo no regime eldstico, onde A, > 1.5, aparecem
casos de colunas sofrendo uma pequena plastificacdo seguida de flambagem. Assim,
uma flambagem eldstica da coluna ocorre com uma pequena regido plastificada. Isso
justifica a adogao pelo AISC LRFD (1993) do redutor 0.877 nos valores da Hipérbole

de Euler, o que é coerente com o trabalho de Kanchanalai (1977), usando também ZP,

porém com outra formulacao.

;A

< 2_
Z
S
on
%30— —r N
B< E.Wo.so 1.00 1.50 2.00
21— Esbeltez modificada A,
%l
Ag
& -2 o
- —@—— Desvio relativo (PT)
z
-3 -

Figura 6. 13 Diferencas em relacio os valores do AISC-LRFD (1993).



Dissertacdo ® AR Alvarenga ® Cap. 6 — Exemplos 161

Tabela 6.7 Cargas de flambagem para laminados.

o | AlturaL | AISC-LRFD (1993) PT
) (cm) NakN) | No/Ny(%) | A% | Aot % | Nu(kN) | Desv. Rel
0.01 7.83 1472.5 100.0 99.8 99.9 1471.10 -0.096
0.10 78.32 1466.4 99.58 71.8 99.0 1456.37 -0.684
0.20 156.64 1448.1 98.05 71.0 97.6 1435.76 -0.853
0.30 234.96 1418.1 96.30 70.2 95.7 1407.78 -0.728
0.40 313.28 1377.2 93.52 69.3 93.3 1372.44 -0.346
0.50 391.60 1326.3 90.07 68.3 90.3 1328.26 0.147
0.60 469.92 1266.6 86.01 67.1 86.8 1276.72 0.798
0.70 548.30 1199.5 81.46 65.6 82.8 1217.82 1.527
0.80 626.64 1126.5 76.50 63.8 78.2 1150.81 2.158
0.90 704.96 1049.2 71.25 614 73.0 1073.51 2.317
1.00 783.30 968.9 65.80 58.4 67.2 988.10 1.981
1.10 861.64 887.4 60.26 54.8 61.0 896.80 1.059
1.20 939.96 806.0 54.73 50.6 54.9 806.96 0.119
1.30 1018.3 725.9 49.29 46.2 49.1 721.55 -0.600
1.40 1096.6 648.3 44.02 41.9 43.8 643.51 -0.739
1.50 1175.0 574.2 38.99 37.8 39.1 574.30 0.017
1.60 1253.3 515.1 34.98 34.1 35.0 515.11 0.001
1.70 1331.6 4624 31.40 30.8 31.5 462.39 -0.003
1.80 1410.0 416.7 28.30 27.9 28.4 416.74 0.009

Deve-se entender também que essa reducdo € uma justificativa para se levar em
conta os aspectos importantes (CI e FP, na presenca de tensdes residuais).

No Brasil, ¢ comum a critica sobre a ado¢do de exemplos com perfis laminados
americanos, sabendo que a maior parte dos perfis usados aqui na constru¢do metélica é
do tipo I soldado composto de chapas cortadas ao macarico.

Para esses perfis as féormulas anteriores nao sio corretas. Isso justificou a procura
de uma expressao adequada. Assim, varios perfis foram analisados, entre os quais, 0s
perfis soldados: I 315 x 120 e I 610 x 640, representados na Fig. 6.14a-b, e entdo se
chegou a curva 2 proposta, com um tratamento estatistico dos resultados (Pimenta,
1996), que se aproxima também das curvas de Bjorhovde (1972) e do ECCS (1984).

Portanto, o exemplo serd agora estendido a esses dois perfis, adotando-se tensdes
residuais por uma férmula aproximada (ver apéndice H), cujo diagrama bdsico,
indicado por Weston et al. (1991), é representado na Fig. 6.14c.

O objetivo desse complemento € avaliar a capacidade de se obter as curvas de
flambagem para perfis soldados também, sendo mantidos os demais dados.

Através da Tab. 6.8 podem ser comparados os valores do presente trabalho (ZP)
com os obtidos pela curva 2 de Bjorhovde (1972), com os da curva b da ECCS (1984) e

também com os resultados de Pimenta (1996).
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(a)I315x%x120 (b)I1610 x 640 (c) Tensdes residuais
Figura 6. 14 Colunas de perfis I soldados.

Notando-se, que tanto para o perfil esbelto quanto para o perfil pesado, os valores
estdo bem préximos das primeiras curvas, embora superem os da curva 2 proposta
(média estatistica) em alguns pontos, bem como apresentem diferencas em relagao aos
resultados obtidos pelo programa computacional Pplanep (Pimenta, 1996). Deve-se
esclarecer que as TRs e os diagramas utilizados ndo correspondem aos utilizados por
Pimenta (1996), mesmo assim pode-se considerar que os resultados estdo adequados.

Note que para A.< 0.2, todas as curvas adotam o valor préximo a 1.0, reduzindo
o valor obtido nos ensaios (que sdo superiores a 1 devido ao encruamento).

Uma vez verificado que a formulagdo consegue estabelecer a carga ultima tanto
no caso limite de resisténcia pela formag¢ao de mecanismo (mostrado no exemplo 6.2 da
viga bi-engastada) quanto no caso da flambagem inelastica da coluna bi-rotulada (nesta
secdo), onde aparece pivO negativo na MRG, comprovando a instabilidade; segue-se

agora para uma andlise avancada de uma barra sujeita a flexo-compressao.

Tabela 6.8 Fator de cargas de flambagem das colunas com I soldados.

Bjorhovde ECCS Pimenta (1996) PT
Ac curva 2 curva b Curva 2 Programa Pplanep
(1972) (1984) proposta | 1315x120 | 1610x640 | 1315x120 | I610x640

0.1 1.000 1.000 1.000 0.995 1.000 0.949 0.990
0.2 0.990 1.000 1.000 0.970 0.975 0.941 0.975
0.4 0.934 0.926 0.917 0.840 0.770 0.902 0.921
0.6 0.861 0.837 0.821 0.710 0.760 0.828 0.827
0.8 0.772 0.724 0.704 0.695 0.700 0.727 0.717
1.0 0.666 0.597 0.578 0.590 0.585 0.622 0.597
1.2 0.515 0.478 0.463 0.498 0.487 0.520 0.490
1.4 0.409 0.382 0.371 0.410 0.394 0.432 0.398

Obs. As cargas de flambagem sdo obtidas multiplicando os fatores por Nj.
Os valores de Pplanep sdo em maioria inferiores aos obtidos pelo presente trabalho.
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6.4 COLUNA ENGASTADA-LIVRE DE HAJJAR ET AL. (1997)

Este exemplo tem como principal objetivo mostrar a aplicacio da andlise
avancada para o estudo da resisténcia e da estabilidade de uma coluna. Deseja-se
determinar a carga limite de uma coluna com altura L = 391.6 cm, engastada na base e
livre no topo, levando em conta os aspectos importantes. Os demais dados sdo os
mesmos da secdo 6.3, (indicados com o perfil WF 8x31).

As diversas situagdes de fora de prumo (FP) ou curvatura inicial (CI),
consideradas, isoladas ou combinadas, sio mostradas na Fig. 6.15, e devem ser
avaliadas incluindo ou ndo as tensdes residuais (TRs). Deve-se observar que foi
colocada uma situagdo, a Fig. 6.15h, simulando o efeito de um coeficiente de
flambagem k.

Serdo vistos inicialmente os resultados de alguns tipos de andlise (sem tensdes
residuais), com os métodos ja descritos no capitulo 2. Esses resultados sdo ilustrados na
Fig. 6.16, onde se representa a variacdo do deslocamento do topo da coluna ug em
relacdo ao fator de carga A. Desses caminhos de equilibrio, constata-se que:

a. no caso da coluna sem imperfeicao, poder-se-ia concluir que a carga limite

aparente seria P =Ny ... O que € pouco provdvel, para ndo dizer impossivel.

P P
I 2ary
B [
g
3)
°
>
i
—
A
N7, A
(@) 0] |
|
Dados: i
carga vertical P = ANy, com 0 <A <1.00,aco com o,=25kN/cm 2, vioL =391.6 cm, ||
propriedades do perfil: A, = 58.9 cm 2, I, =4578.5 cm4, Z,=498.5cm 3, r,= 8.816cm, i
escoamento completo Py =0, Ag: 1472.5kN, carganocional H =0.2 % N g = 2.945 kN, | |
fora de prumo A, =L/500 = 0.783 cm, curvatura inicial &, = L/1000 = 0.3916 cm. 1 I

(a) Modelo perfeito; (b) Carga nocional; (c) FP; (d) CI; (e) FP com CI negativa; (f) FP com CI positiva;
(g) Carga nocional positiva com CI positiva; (h) Considerando o coeficiente de flambagem: kL.
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Figura 6. 15 Coluna engastada-livre de Hajjar et al.(1997).

A

100 | /A
11 Eq. de interacao

90 4 4
— 80 v
X 1+«
bl —
< 07 p
<
&0 60
< 1
o
o 50
o 4
=
S 40
= 1 Sem imperfeica

30 em imperfei¢io

1 — 4=  Eldastico de 1? ordem
20 __ — ¥—  Eldstico de 2% ordem
10 —%— Ineldstico c/ carga nocional (ZP)

0- rFe>~+rrTrT7rrTrrrrrrrrrTTrT T T T —
0 5 10 15 20 25
Deslocamento do topo u; [mm]

Figura 6. 16 Andlises simples, sem tensdes residuais.

b. a trajetoria de equilibrio da anélise eldstica de primeira ordem é uma semi-reta
que nao € uma resposta adequada, como esperado;

c. € interessante que a trajetéria obtida com a andlise elastica de segunda ordem
fique préxima do valor da resposta andlise de ZP com fora de prumo, que por
sua vez € idéntico ao caso de ZP com a carga nocional considerada. Isso pode
explicar a tentativa de se corrigir os modelos eldsticos com fatores de segunda
ordem e o uso de cargas nocionais. Ou seja, ao se usar a superficie da equagao
de interacdo, o ponto limite da trajetoria de segunda ordem seria
aproximadamente determinado, e proximo daquele obtido com ZP. Todavia, as

tensoes residuais nao foram consideradas nesses modelos.

Na Fig. 6.17 sao apresentadas as trajetérias de equilibrio para as diversas situagoes
de imperfeicao das Figs. 6.15b-6.15h, com e sem tensdes residuais, sendo que na Fig.
6.17a estdo as curvas considerando as imperfeicdes geométricas isoladas e na Fig. 6.17b
as curvas para as imperfeicoes geométricas combinadas. Dessas figuras pode-se fazer os

seguintes comentarios:
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Fator de carga A [%]

FP
kL
CI¢ TR
FP ¢/ TR
kL ¢/ TR

LR —
5 10 15 20 25
Deslocamento do topo ug [mm]

(a) Efeitos da curvatura inicial e do fora de prumo isolados (com ou sem TR)

Fator de carga A [%]

FP ¢/ CI (-)
—— FPc/CI(-)eTR
—=— FPc/CI (+)

—%— FPc/Cl(+)e TR

'I""I""I""I""I"'>

5 10 15 20 25
Deslocamento do topo ug [mm]

(b) Efeitos da curvatura inicial e do fora de prumo combinados (com ou sem TR)
Figura 6. 17 Trajetdrias de equilibrio da coluna engastada-livre.

a. sem tensoes residuais:

a carga de colapso obtida para a coluna apenas com a CI, positiva ou negativa,

(Fig. 6.15d) foi superior a obtida para o caso FP (82 % > 75 %, respectivamente).

Com a combinacdo desses dois efeitos, para a condic¢do ilustrada na Fig. 6.15e,
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com CI negativa, esperava-se obter a situacdo mais critica (menor carga de
colapso), mas essa carga ficou proxima da situagc@o da coluna apenas com a CI (80
%). Entretanto, a pior combinagao € o caso da coluna com FP e a CI positiva (Fig.
6.15f), com a menor carga tultima obtida em torno de 71 %. O caso da Fig. 6.15b é
semelhante ao da Fig. 6.15¢, porque se adotou uma carga nocional (0.2 % P) que
provoca um deslocamento no topo igual ao fora de prumo (H/500). O mesmo
acontece para as colunas mostradas nas Fig.s 6.15¢ e 6.15g. E interessante notar
que ao se adotar para a coluna um coeficiente de flambagem kL (Fig. 6.15h),

chega-se numa carga ultima (72 %) muito préxima do valor mais critico (71 %);

b. com tensoes residuais:

até o inicio do escoamento, que ocorre de forma prematura, as trajetdrias obtidas
sao basicamente as mesmas dos casos anteriores. A partir dai, as curvas se tornam
bastante horizontais, configurando a situagdo de minimo acréscimo de carga,
grande deslocamento, que € caracteristico do fenomeno de flambagem. Isso é
comprovado porque o colapso ocorre com a instabilidade da coluna ao aparecer
um pivo negativo, sem que haja formac¢do de mecanismo (o que seria limite de
resisténcia). Em geral, os valores das cargas ultimas obtidas com tensdes residuais

sdo menores (em torno de 90 % dos valores dos anteriores), e com deslocamentos

um pouco maiores.

Na Tabela 6.9 sdo apresentados os valores produzidos neste trabalho, segundo a
concepgdo de limites inferior e superior, ou seja: Ainf < Acol < Agup, jd descritos em 6.1.
Nessa tabela estdo também, para fins de comparagao, os valores fornecidos por Hajjar et
al. (1997), que utilizaram outra formula¢dao do método da zona pléstica.

Verifica-se que os resultados apresentam uma excelente concordancia. No caso de
efeitos isolados FP (Fig. 6.15¢c), sem TRs, com apenas 4 EFs consegue-se chegar ao
valor de A.; = 0.75 que coincide com o valor de Hajjar et al. (1997). Os resultados
mostrados na tabela foram obtidos usando um modelo com 6 EFs, por uniformidade.

O caso mais critico, o da coluna com fora de prumo, curvatura inicial positiva e

tensdes residuais, define o fator de carga limite a ser adotado, Ajim=0.650.
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Tabela 6.9 Fator de carga limite Ay, da coluna engastada-livre.

2 | Consideracio da Hajjar et al. L
s . (1997) sem TR Com TR
O | andlise avancada
sem TR com TR inferior superior inferior superior
Sem imperfei¢do 1.000 - 0.7361%* 0.7362* 0.5972% 0.5973*
b,c FP (ou CN) 0.750 0.681 0.7512 0.7513 0.6839 0.6840
d CI (+ou-) 0.823 0.727 0.8239 0.8240 0.7279 0.7280
e FP ¢/ CI (-) 0.801 0.723 0.8019 0.8020 0.7258 0.7259
f FP ¢/ CI (+) 0.712 0.650 0.7148 0.7149 0.6516 0.6517
g CNc/CI(+) - 0.650 0.7148 0.7149 0.6513 0.6514
h Clp/ kL =2L 0.723 0.666 0.7324 0.7325 0.6669 0.6670

E importante indicar que esse valor corresponde ao coeficiente 0.658 utilizado na
Eq. 6.2, féormula do AISC-LRFD (1993), trecho ineléstico, quando o pardmetro esbeltez
modificada é A.=1.0, o que ocorre neste exemplo, onde se deve fazer k = 2 na Eq. 6.3.

Como os demais perfis laminados americanos, de maneira geral, possuem um
fator de forma (relacdo entre o médulo plastico e o eldstico: Z, / W) superior ao do
perfil WF 8x31 (média: 1.14 > 1.10, Higgins et al., 1971) a média estatistica cresce um
pouco, levando ao valor 0.658 que foi adotado (Hajjar et al., 1997).

Por outro lado, como explica Chen e White (1993), esse valor provém também da

solucdo da equacao seguinte:

N, 0877
N A2

y c

|:— 27273 N, In N, :l, (6.4)
N, N

y y
0 que apos algum algebrismo, resulta em:

% = g (RTI0STN) _ () esgh (6.5)

y

que € a mesma férmula do AISC LRFD (1993) j4 vista na Eq. 6.2.

Vale destacar que o caso (a) sem imperfeicao* foi analisado empregando uma
carga maior Pyy = 2000 kN, de forma a averiguar se seria encontrada a carga de
escoamento completo a compressdo: Ny = 1472.57 kN. Foram obtidos os valores Aol
Pny (em kN):

a. sem tensdes residuais: 1472.2 < N.o < 1472.4 (99.9 %); e

b. com tensdes residuais: 1194.4 <N., <1194.6 (81.1 %).
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Tendo sido comprovado os bons resultados na andlise do comportamento de uma
barra simples, serd realizado agora um estudo mais geral, empregando esse mesmo
modelo com varia¢des dos chamados aspectos importantes, a saber:

a. efeito da malha;

b. efeito da curvatura inicial;

c. efeito do fora de prumo; e

d. efeito das tensoes residuais.

6.4.1 Efeito da Malha

Um questionamento que surge naturalmente em qualquer modelagem numérica
refere-se a adocao de uma dada malha de EFs. No caso da ZP, onde as fatias aparecem
como subelementos, a questao se agrava na medida em que existe de um lado o desejo
de se produzir resultados coerentes e do outro lado os limites de tamanho fisico de
armazenagem das informagdes (memdria virtual ou ndo), e em conseqiiéncia o
crescimento do tempo de processamento.

Com relagdo a quantidade de EFs adotado, o primeiro exemplo mostrou a
necessidade de se usar uma quantidade superior a 3. O emprego de 6 ou 9 EFs
proporcionou bons resultados. Colocar 12 EFs mostrou-se desnecessério ou excessivo.

Nos exemplos seguintes verificou-se que o uso de 6 EFs para as colunas
proporcionou bons resultados.

Entretanto, isso € um pouco conflitante com os trabalhos de outros pesquisadores
(El-Zanaty et al., 1980; Vogel, 1985; Ziemian et al., 1992; e Clarke, 1994) que em seus
modelos utilizaram desde 20 a 50 EFs com ZP, ou bem: 3 a 8 vezes mais. Embora
alguns indiquem que poderiam ter utilizado menos. Teh e Clarke (1999) quebraram essa
tradi¢do apresentando exemplos com um numero de EFs bem menor (4 por coluna). Nao
resta duvida que procedendo assim, hd uma tendéncia a avaliar a plasticidade de forma
mais confinada, o que s¢ interfere nos resultados quando nédo se consideram as TRs.

Esses pesquisadores adotaram malhas grossas em se tratando das fatias, usando
mais pontos de monitoramento (fibras) por fatia. Isso leva a se fazer um questionamento

sobre os resultados obtidos no presente trabalho, com relagdao ao niimero das fatias.
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a. Niumero de fatias nas meias-abas

O modelo da Fig. 6.15e, com TR, foi testado modificando-se o nimero de
fatias da meia-aba, segundo 5 esquemas: (i) 10 x 10; (ii) 15 x 10; (iii) 15 x 15; (iv)
20 % 10; e (v) 20 x 20. Os resultados sao mostrados na Tab. 6.10.

Note que nao houve variagdo na carga ultima, como esperado, porque
proximo da flambagem, uma das abas estava totalmente plastificada, e o que
determinou o valor final foi a subdivisdo da alma. De maneira geral todos os
resultados ficaram muito préximos.

A maior diferenca ocorreu ao detectar o inicio do escoamento e no trecho da
trajetdria (deslocamento) final. Nesse caso, os modelos (iii) e (iv) ficaram muito
proximos dos valores da malha mais fina (v).

A adocdo do modelo (iv) com 20 X 10 fatias justificou-se por causa da
média de resultados, do tamanho (total de 200 fatias) e da facilidade de
subdivisdo. J4 o modelo (v) com 20 x 20 fatias, embora mais preciso, exigiu o
dobro de memoria e um tempo de processamento foi quase o dobro também. O
modelo (iii) com 15 X 15 fatias apresentou alguns bons resultados, com apenas 10
% de fatias a mais em relacdo ao adotado. Esse modelo poderia ter sido escolhido
também, embora houvesse um gasto de tempo superior (em torno de 20 %).

Essa malha para as abas (iv) com 20 x 10 fatias, foi adotada para todos os

problemas posteriores que incluiram tensdes residuais.

Tabela 6. 10 Avaliacdo do nimero de fatias em meia-aba.

Parametro (1) 10x 10 (i) 15 x 10 (iii) 15 x 15 (iv) 20 x 10 (v) 20 x 20
Escoamento A, 62.0<62.1 62.0 <62.1 613<61.4 62.0 < 62.1 61.0<61.1
Colapso Al 72.52<72.53 | 72.52<72.53 | 72.51<72.52 | 72.53<72.54 | 72.51<72.52
Desloc. ug [cm] 1.549208 1.548646 1.539550 1.548469 1.547731
Desloc. ug [cm] -0.362061 -0.362117 -0.361978 -0.362059 -0.362055
Rotagido 0z [°] -0.326432 -0.326309 -0.324300 -0.326271 -0.326095
N méx. [kN] 1067.97 1067.97 1067.82 1067.96 1067.82
M méx.[kNcm] 2491.05 2490.45 2480.40 2490.26 2489.13
Fatias gtde. total 100 150 225 200 400
Fatias qtde. plast. 68 102 150 136 268
Relagdo A % 68.0 68.0 66.7 68.0 66.8

Observacdes (sobre a Tab. 6.10):

a.
b.

relacdo A: é o nimero de fatias plastificadas em relagdo ao nimero total,
os fatores A, € A, sdo apresentados sobre a forma de limites, j4 visto em 6.1.
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b. Nimero de fatias na alma

Enquanto a subdivisdo na aba determina com mais exatidao o inicio do
escoamento, a subdivisao na alma define a precis@o da carga limite, ja que € na
alma normalmente onde ocorre(m) a(s) ultima(s) fatia(s) plastificada(s). Portanto,
essa subdivisdo na alma torna-se importante. Foi usado o mesmo problema da Fig.
6.15e, com 20 fatias na aba, sem TRs (aqui ndo faz diferenca sua inclusio), sendo
analisados 3 malhas de alma: (i) 12 fatias; (ii) 18 fatias; e (iii) 36 fatias.

A Tab. 6.11 mostra que as 3 malhas atingem aos mesmos deslocamentos na
situacdo do incremento pré-colapso, porém o caso (iii) com 36 fatias fornece o
maior fator de carga, apesar da pequena diferenca em relacio aos demais.

No caso (i) com 12 fatias, (cada uma com 15 mm) a plastificacio de uma
fatia no ultimo passo, reduz a rigidez e provoca um deslocamento maior que causa
o colapso. J4 no caso (ii) com 18 fatias, (cada uma com 10 mm) uma fatia nao
plastifica, ocasiona o acréscimo de esfor¢os no passo seguinte, e ocorre o colapso.

Pode-se supor que um nimero maior de fatias da alma (exemplo: 50), possa
melhorar ainda mais o resultado. Porém, no adotado tem-se 36 fatias de Smm.

Como ja citado, a malha das fatias de outros pesquisadores ¢ bem mais
grossa. Folley (2001) fornece bons resultados usando uma malha de 66 fatias,
sendo 3 x 9 fatias em cada aba (completa) e apenas 12 fatias na alma.
Comparando-se entdo com a malha de Folley, a adotada no PT € 3 vezes mais fina

na alma e (2x200/27 =) 14.8 vezes na aba, o que se supde ser uma boa precisao.

Tabela 6. 11 Avaliacdo do nimero de fatias na alma.

Parametro (i) 12 fatias (i1) 18 fatias (iii) 36 fatias
Colapso Al 0.8012<0.8013 0.8013<0.8014 0.8015 < 0.8015
Desloc. ug [cm] 1.220808 1.218747 1.220155
Desloc. vg [cm] -0.396170 -0.396209 -0.396266
Rotagéo 0 [°] -0.257477 -0.257027 -0.257320
Desloc. ug tltimo [cm] 4.366467 1.507208 1.579084
N maéx. [KN] 1179.90 1180.05 1180.19
M max.[kNcm] 2364.63 2362.49 2364.45
Fatias gtde. total 52 58 76
Fatias gtde. plastificada 27 24 29
Relagdo A % 51.92 41.38 38.16
N 1ltimo [kN] 1133.47 1187.04 1186.08
M qltimo [kNcm] 3780.04 2464.24 2494.84
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6.4.2 Curvatura Inicial (CI)

Ao se analisar a coluna da se¢io 6.3 foi considerado uma CI de 9y = L/1000, como
recomendado pelas normas, (obtendo-se Ag). Porém, agora se deseja conhecer o que
ocorre para diferentes valores de &y, sem TR, considerando a Fig. 6.15d (CI isolada).

Na Fig. 6.18 pode-se visualizar o comportamento da coluna, para diversos valores
de &y (CI). Note que a medida que 9, cresce, também crescem os deslocamentos e 0
fator de carga se reduz, como esperado.

Os valores dessa reducdo sdo mostrados na Tab. 6.12, onde a carga axial N,
representa o valor maximo (sem TR) que essa coluna pode absorver e ug é o
deslocamento correspondente no topo, imediatamente antes do colapso.

E interessante notar alguns detalhes:

a. a CI média estatistica (L/1500) representa um acréscimo de 3.6 % na carga

ultima que poderia ser utilizada (um beneficio);

b. uma CI de L/500 reduz a carga a 93 % aproximadamente, mas representa uma

flecha inicial no meio da peca de 7.8 mm, o que é visivel. Logo, seria uma
peca a ser reprovada pelo controle de qualidade da fébrica ou pelo pessoal de

inspecao para embarque/recebimento ou montagem; e

100
90 L/1500

80

70 - ¥ 7 o & = o®

@9, —— §,=L/1500
’ 8,=L /1000
§,=L/ 750
8,=L/ 600
§,=L/ 500
8,=L/ 400
§,=L/ 300
8,=L/ 200
§,=L/ 100

&

60 % E © &
1 407
% %)

50 g -

40

301 MK/ D # s

104§

OF——7F—71 T 717 T T
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Deslocamento do topo ug [mm]

X

Fator de carga A [%]

Figura 6. 18 Efeito da curvatura inicial isolada.
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Tabela 6. 12 Efeito da Cl isolada.

1 Fator de Axial N, | Desloc. ug| Relacao

colapso g [kN] [cm] Acor/Aso
L /1500 85.3<854 1256.1 1.244 103.5
L /1000 82.3<824 1213.3 1.527 100.0
L /750 79.9 < 80.0 1176.6 1.719 97.0
L /600 77.9 <78.0 1147.1 1.937 94.5
L /500 76.0 < 76.1 1121.6 2.143 92.4
L /400 73.6 <73.7 1083.8 2.287 89.3
L /300 70.1 <70.2 1032.3 2.556 85.1
L /200 64.7 < 64.8 952.7 3.005 78.5
L /100 53.9<54.0 792.7 3.815 65.3

c. para uma CI de L/100 flecha inicial € de quase 4 cm, o deslocamento final é 3
vezes o deslocamento de L/1500, embora a carga ultima seja 63 % (nao
reduziu a metade). Essa imperfeicdo representa algo inconcebivel, usada

somente mediante a imposi¢ao de alguma arquitetura extravagante!

Outra questao que surge ao se analisar a CI € a forma considerada da imperfeicao.
Os pesquisadores e normas em geral utilizam a forma senoidal, mas Batterman e
Johnston (1967) indicam que as capacidades das colunas ficam levemente subestimadas
ao se usar a curvatura senoidal. Por essa razdo também, Lavall (1996) adotou a forma
parabolica em seus exemplos.

Nesta dissertacdo, verificou-se que com a CI na forma de arco de circulo, ao se
empregar poucos EFs na modelagem, os resultados obtidos ficaram melhores (mais
precisos) que os senoidais, para os mesmos EFs. Para avaliar essa diferenca nas
imperfeicoes das colunas, sdo indicadas as flechas iniciais (CI) encontradas usando o
pardmetro &y = /1000 da norma, para uma barra de 6m, com 5 estagdes, (1 a cada 50
cm) mostradas na Tab. 6.13.

De forma a comprovar os resultados, foram reproduzidos os exemplos descritos na
Fig. 6.15d-f,h, sem TR, cujos valores obtidos dos fatores de carga de colapso sdo

apresentados na Tab. 6.14, justificando o uso de arco de circulo no presente trabalho.

Tabela 6. 13  Flechas iniciais para CI de uma barra de 6 m.

Estacdo x/L
Forma da curva

0.1 0.2 0.3 0.4 0.5
Meia-onda senoidal &g [mm] 1.85 3.53 4.85 5.71 6.00
Arco de circulo 8y [mm)] 2.16 3.84 5.04 5.76 6.00
Relagdo 8ys/ doc [%] 85.6 91.9 96.2 99.1 100

Observacdo (sobre a Tab. 6.13): a. para o circulo considerar raio R = 750 m.
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Tabela 6. 14 Fator de carga de colapso Ao [%] para avaliar a forma da CI.

. | Hajjar er ar Arco em meia-onda senoidal Arco de
Consideragao (1997) (PT) circulo (PT)
6 EF 12 EF 24 EF 6 EF
d CI 82.3 82.68 82.43 82.37 82.35
e | FP ¢/ CI - 80.1 79.90 79.99 80.11 80.15
f|FPc/CI+ 71.2 () 71.61 71.45 71.41 71.45
h CI kL 73.2 73.50 73.34 73.30 73.25

Observacoes (sobre a Tab. 6.14):

a.

b.

173

os valores de arco de circulo (com 6 EFs) se aproximam dos resultados obtidos com a forma
senoidal de 24 EFs, e concordam com os valores “exatos” (Hajjar et al., 1997),
(?) supde-se que possa haver um erro de impressao no livro (Hajjar et al., 1997).

Outra questao em relacdo a forma da CI se prende a prépria esséncia da curvatura,

ou seja, por que razdo a imperfeicdo inicial teria de ser uma curva simples. Assim, agora

serdo analisados dois casos de coluna, relativos a Fig. 6.15d, com e sem TR, & =

L/1000 da norma, considerando tanto a CI simples, na situagdo linear e na forma em S,

como também a combinacdo com FP da Fig. 6.15e-f, mostrados na Fig. 6.19.

Os valores dos fatores de colapso A, correspondentes sdo mostrados na Tab.

6.15. Tendo em vista os resultados da Tab. 6.15 e da Tab. 6.9, conclui-se que a CI arco

senoidal (ou de circulo) € o mais critico (define a carga limite: 0.712 sem TR e 0.651

com TR). Interessante observar que a situacdo FP — CI linear com TR chega-se no valor

0.658 ja conhecido.

(j) CI linear; (k) CI em S; (1) FP— CI linear; (m) FP+ CI linear; (n) FP— Cl em S; (p) FP+ Cl em S;
Figura 6. 19 Coluna engastada-livre com outras CI

Tabela 6. 15 Carga de colapso Ao [%] para coluna engastada-livre com outras CI.

Condigao CI linear FP- CI linear | FP+ClI linear ClemS FP-CIemS |FP +Clem S
Fig. 6.19 Q) ()] (m) (k) (n) (p)

sem TR 84.3 <84.4 78.7<78.8 72.2<72.3 90.9<91.0 74.1<74.2 75.9<76.0

com TR 73.9<74.0 71.4<71.5 65.8 <659 77.6<717.7 67.3<67.4 69.3<69.4
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6.4.3 Fora de Prumo (FP)

De igual forma, o FP da coluna analisada foi de Ay = L/500, (obtendo-se Ax).
como recomendado pelas normas. Porém, deseja-se agora conhecer o que ocorre com a
coluna para diferentes valores de Ay, sem TR, considerando a Fig. 6.15c.

Na Fig. 6.20 podem-se visualizar algumas trajetérias de equilibrio da coluna
considerando o efeito do FP. Os valores do fator de colapso A, para os valores de FP
considerados sdo mostrados na Tab. 6.13. Mais uma vez, note que as diferencas
encontradas sdo similares as de CI, com uma diferenca de 1 a 2 % para o primeiro.

Também se observa que:

a. os valores de & e Ay superiores a L/400 correspondem as condi¢des
inadequadas de uso, na qual a estrutura deverd ser necessariamente
recuperada;

b. caso fosse possivel garantir um valor de FP em torno de L/1000, poder-se-ia
utilizar uma capacidade de quase 9 % a mais;

c. onde a norma prevé uma tolerancia de FP com o valor L/600, ¢ deixado 2.5 %
de capacidade para cobrir outros efeitos de montagem, como por exemplo,

excentricidades ou folga no aperto dos parafusos;

A

100
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Ay =L/ 750
A= L1600
A, =L/ 500
A, = L1 400
A, =L/ 300
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A, = L7100
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Deslocamento do topo u; [mm]

Figura 6.20 Efeito do fora de prumo isolado.
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Tabela 6. 16 Fator de carga de colapso A [%] para o efeito do FP isolado.

Fp Fator de Axial N, | Desloc. ug | Relacdo

colapso Ay [kN] [cm] Acol/Mao
L /1000 81.8<81.9 1204.6 1.400 108.9
L /750 79.2<79.3 1166.3 1.585 105.5
L /600 77.0<77.1 1133.9 1.748 102.5
L /500 75.0<75.1 1106.3 1.910 100.0
L /400 72.5<72.6 1067.6 2.076 96.5
L /300 68.9 < 69.0 1014.6 2.333 91.7
L /200 63.3<63.4 932.1 2.739 84.3
L /100 524 <525 771.6 3.577 69.7

d. de igual forma, valores de Ap = L / 400 mostram-se extremamente perigosos, o
que ressalta o cuidado com que deve ser acompanhada a montagem das

estruturas nas obras.

Acompanhando a Fig. 6.21, pode-se verificar que a influéncia de Ay/L e 8¢/L no
fator de carga A € bastante parecida, praticamente com a mesma variagao.

Avaliando somente o efeito sobre a carga udltima, € possivel entender porque
alguns pesquisadores, bem como algumas normas, procuram aproximar o efeito da CI
como um efeito exagerado de FP, englobados pelo uso de cargas nocionais equivalentes,

como visto na secao 2.7.1.

100

90

i . L/1000 —— FPaA/L

Fator de carga A [%]

50 — T 7 T
0 5 10 15
Deformagao inicial A /L,3,/L [1/1500]

Figura 6.21 Efeitos do FP e CI sobre a coluna engastada-livre.
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Por exemplo, se for considerado o caso da coluna da Fig. 6.15f, FP e CI (+), sem
TR chega-se no valor Tab. 6.9(f) A.o; = 0.712, 0 que corresponde a um FP aproximado
(supondo uma interpolacdo linear) de Ay = 4.25 1L/1500 = L/350, como mostra a Fig.
6.21. Usando entdo esse valor na anélise, se encontra: 70.9 < Ay, < 71.0, confirmando o

exposto.

6.4.4 Tensoes Residuais (TR)

As tensdes residuais representam um dos fatores envolvidos na andlise avancada
cuja lacuna de informagdes para os engenheiros € maior. Assim, pretende-se aqui
apresentar algumas considera¢des complementares de forma a poder se formar uma
compreensdo maior sobre esse efeito.

Primeiramente, serd avaliado o que ocorre no modelo com CI (& = L/1000) e com
FP (Ay = L /500), combinados como na Fig. 6.15f, mantendo-se o mesmo diagrama de
tensdes de Galambos e Ketter (1957), porém variando a relacdo 1 entre a tensdo residual
méxima o, e a tensdo de escoamento oy, com0 <N =0;/0y< 1.

As trajetdrias de equilibrio correspondentes sio mostradas na Fig. 6.22. Com o

aumento da relagc@o 1 as cargas de colapso reduzem e os deslocamentos ug crescem.

100 - —¥— TR g=000,
] —& — TR csr:().lciy
1 —%— TR g=020,
—a — TR (5;0.3(5y
—7— TR ,=040,
—¥— TRg=050,
—%— TR g=060,
—a4 — TR cr:O.7c5y

—¢— TR q:O.Scy

Fator de carga A [%]

—& — TR Gr=0.96y

—&— TR g=100,

ON———7T——T T T T T T T 17 1
0 5 10 15 20 25 30 35 40 45 50
Deslocamento do topo ug [mm]

Figura 6.22 Efeito das tensdes residuais de Galambos e Ketter (1957).
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Com o crescimento de m, as curvas emergem da trajetéria de N=0, de forma cada
vez mais prematura, devido ao inicio do escoamento.

Observando a Tab. 6.17, nota-se que o fator de carga referente ao inicio do
escoamento A, € reduzido de 71 % para 7 %, entretanto o fator de colapso A, varia de
71.4 % para 51.8 %. Significa entdo que o escoamento ¢ seguido imediatamente de
colapso para baixos valores de 1, e ao contrério, existe uma longa trajetdria pldstica para
altos valores de 1 (proximos de 1). Isso leva os deslocamentos praticamente dobrar de
valor entre os dois extremos. De toda forma, esse modelo de tensdes residuais nao €
empregado normalmente com valores de n > 0.5.

Conforme se verifica na Fig. 6.23, embora o regime seja ineldstico, a variacdo do
fator de carga de colapso por flambagem A versus fator n (G, / Gy), para esse exemplo,
€ quase linear, como mostra a Tab. 6.18. Isso ocorre porque a tensdo na alma ¢é
constante, no modelo de Galambos e Ketter (1957), e a variagdo de tensdes linear na aba
ndo provoca tanta mudang¢a de comportamento assim.

Uma questdo surge dessa observacdo, diz respeito ao comportamento dessa
coluna, nas mesmas circunstancias, porém usando outros modelos de TRs. Como ja
visto, existem diagramas lineares e parabdlicos adotados para simular as tensdes
residuais dos perfis laminados. Para se avaliar entdo o comportamento dessa coluna,
segundo diferentes variacdes de tensdes residuais, é escolhido o modelo da Fig. 6.15e,

sendo os resultados obtidos s@o apresentados na Tab. 6.19.

Tabela 6. 17 Fator de carga de escoamento e de colapso versus tensdo G,.

TR Fator de carga de No inicio Fator de carga de N, Carga de Desloc. ug | Relacdo
escoamento flambagem

N =0,/6,| escoamento A, KN] colapso Ag kN [cm] N,/ Ny3
0.0 71.0<71.1 1047.0 71.4<71.5 1052.6 2.423 109.7
0.1 66.9 <67.0 986.6 69.7 < 69.8 1026.3 2.404 107.1
0.2 62.2 <62.3 917.4 67.4<67.5 992.5 2.408 103.6
0.3 56.9 <57.0 837.9 65.1 <65.2 959.5 2.681 100.0
04 51.0<51.1 752.5 62.8 <62.9 923.3 2.664 96.5
0.5 44.6 < 44.7 658.2 60.5 < 60.6 890.9 2.969 93.0
0.6 37.8<37.9 558.1 58.4<58.5 859.8 3.356 89.8
0.7 30.6 < 30.7 452.0 56.4 <56.5 830.5 3.633 86.7
0.8 23.0<23.1 340.1 54.7<54.8 805.5 3913 84.1
0.9 152<15.3 225.3 53.1<53.2 782.0 4.021 81.6
1.0 72 <73 107.5 51.8<51.9 762.8 4.269 79.6
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Fator de carga A [%]
N
(e]
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10 —*— Aproximagio linear
0 - T T T T T T T T T T
0 0.2 0.4 0.6 0.8 1

Tensoes residuais n (o, /o)

Figura 6.23 Carga de flambagem A X fator 1.

Tabela 6. 18 Carga de flambagem A, versus fator 1.

Fator n Acol Aa Relagdo

(o./0,) flambagem | aproximado | A,/ Ao [%0]
0.00 71.4 71.2 99.7
0.10 69.7 69.1 99.1
0.20 67.4 67.1 99.6
0.30 65.1 65.1 100.0
0.40 62.8 63.1 100.5
0.50 60.5 61.0 100.8
0.60 58.4 59.0 101.0
0.70 56.4 56.9 100.9
0.80 54.7 549 100.4
0.90 53.1 52.9 99.6
1.00 51.8 50.8 98.1

Observacdo: Equagio linear A, (aproximado) = 71.22 -20.39 0.

Para os diagramas lineares adotou-se a mesma relacdo M= 0.3 e para os
parabdlicos N= 0.333, o que leva a fatores de carga de colapso relativamente proximos.
Para o modelo de Bild e Trahair (1989) usou-se o valor recomendado de n= 0.5, o que
justifica apresentar os menores valores de Ay de Ay, maiores deslocamentos ug, e
também um comportamento levemente diferente. Deve-se lembrar que este modelo € o
recomendado pela AS4100 (1990).

O modelo de Galambos e Ketter (1957) é o que apresenta menores valores de Acor,

apos o de Bild e Trahair (1989), o que justifica a sua adog¢@o pelos americanos.
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Tabela 6. 19 Efeito dos diferentes modelos de TRs.
Valores Diagramas lineares Diagramas parabdlicos Bild e
obtidos TR na alma G, TR na alma G, Trahair
0 constante linear 0 constante | parabdlica (1989)

Relacdo n 0.3 0.3 0.3 0.333 0.333 0.333 0.5
G, méix. aba + +6.75 +4.77 +6.75 +4.11 +2.87 4.11 +11.44
O, méx. aba — —6.75 —6.75 —6.75 -7.10 -7.22 -7.10 -7.69
o, max. alma + 0 +4.77 +6.75 0 +2.91 +3.81 +11.09
o, max. alma — 0 - -6.75 0 - -2.61 -12.92
Escoamento A, 62.4 62.0 62.5 61.4 61.1 61.4 45.6
Colapso A, 73.9 72.5 73.9 75.1 74.1 75.2 71.5
Desloc. ug [cm] 1.576 1.548 1.704 1.854 1.712 1.871 1.964
Desloc. vg [cm] -0.369 -0.362 -0.370 -0.377 -0.371 -0.378 -0.378
N méx [kN] 1088.3 1068.0 1088.8 1105.5 1091.2 1106.6 1053.0
M méx. [kNcm] 2567.1 2490.3 2707.7 2915.9 2722.8 2936.7 2893.5
NFP 114 136 127 129 130 124 135

Assim, pode-se concluir que o valor de 1 é mais determinante nos resultados que a

forma do modelo. Note-se também que todos os casos representam tensoes de perfis do

tipo laminado, com compressao nos extremos das abas e tragao na emenda com a alma.

Outros valores de M para os diagramas parabdlicos podem ser usados (0.5), mas

antes € necessario fazer novas investigacdes experimentais, de forma que os resultados

da férmula tenham um significado real.

Por outro lado, no uso da féormula de Bild e Trahair (1989), pode ocorrer

escoamento da alma antes da (ou em conjunto com a) aba, em alguns casos. Isso

também precisaria de uma justificativa experimental, e pode explicar a hipétese da

secdo montada de Chan e Chui (1997).
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6.5 PORTAL DE KANCHANALALI (1977)

O portal ilustrado na Fig., 6.24 faz parte de um conjunto de problemas que foram
propostos e resolvidos por Kanchanalai (1977), utilizando outra formulacdo de ZP, de
reconhecida qualidade, a ponto de servir de base para o estabelecimento dos parametros
usados nas normas do AISC (Manual, 1978; ASD, 1989; LRFD, 1986 e 1993), dai sua
importancia.

Conforme indicado por Chen et al. (1996): “qualquer método de andlise que
possa reproduzir os resultados desse problema de banco de provas é capaz de
satisfazer as exigéncias para uma andlise ineldstica avancada bi-dimensional com a
qual verificagcoes de dimensionamento de barras no plano ndo sdo necessdrias’.

Esse sistema estrutural é rotulado nas bases, com dimensdes: A (altura) e B
(largura). Nao sao fornecidas as propriedades geométricas ou as se¢oes das barras. Sdo
indicadas as inércias das se¢des dos perfis genericamente como I e I,,, para as colunas
e viga, respectivamente. Os dados que constam na literatura sdo expressos apenas pelas
seguintes relagdes: Ga = (I1/A) / (I, /B) =3 (ver Eq. 2.6) e A/rq = 30.

O material € considerado eldstico perfeitamente pléstico, com tensdes residuais de
segundo o modelo de Galambos e Ketter (1957). Nenhuma outra imperfei¢ao € incluida

e ndo se indicou como foi realizada a discretizacdo adotada ou quaisquer outros dados.

P P
H ¢ ¢ Dados:

= P= ANy,H=2( Mp/A,
material: ago ASTM A 36,
E = 20000 kN/cm?,

Oy=25 kN/cm?

Or= 7.5 kN/cm?,

Colunas e vigas: WF 8 x 31,
A G,=3, Alr,=30,

i A < <100 %,

B =793.35 cm 0< A <100 %.

264.45 cm

A=

Figura 6. 24 Estrutura do portal de Kanchanalai (1977).
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Foram adotados entdo os seguintes dados adicionais para se poder desenvolver a
andlise, (alguns descritos de forma sumaéria por White e Hajjar, 1991):

a. adotou-se o perfil W 8x31, para todo o portal, cujas propriedades geométricas
ja estdo na Tab. 6.6, dimensdes e tensdes residuais na Fig. 6.11;

b. considerou-se o0 aco ASTM A 36, com oy =25 kN/cm? e 6., =7.5 kN/cmz;

c. foi adotado o médulo de Young E = 20000 kN/cm® (acompanhando a norma
americana da época, onde tradicionalmente E = 29000 ksi);

d. modelo com 4 EFs por coluna e 8 EFs por viga, e malha com 436 fatias;

e. como A/r,=30 .. A=264.45cm,

f. desde que I, = I; =I,, entdo Ga =3 impde que B = 3A =793.35 cm;

g. Mp=7,0,=12462.5 kNcm, Ny = A, 6, = 1472.5 kN e, portanto, o parimetro

Bm pode ser obtido pela expressao:

HA H H

Py =M, “ M, /A) 94252

(6.6)

em que H € a forca horizontal no topo da coluna.
Inicialmente, se verifica o efeito de H, através variagdo de Py, seguindo a Fig.

6.25, onde se tem a variag¢do do deslocamento ug com o fator de carga vertical A (P).

A

i —8— §,=0.00
100 i plasticidade Up P
. = —— B,=001
90 1~
—_ —— B,=0.05
EQ‘ SO‘E 5 —e— =010
< 707 —— B,=020
N -
%0 60— —4— B,=030
o 50 - T Bus040
o 1 ~ — — limite aprox.
— 40 - -~
=t 1 0.40
£ 30
20
10
0 T T T T T T T T T T T

0 5 10 15 20 25 30 35 40 45 50 55
Deslocamento do topo ug [mm]

Figura 6. 25 Influéncia do fator By no portal de Kanchanalai.
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Da figura anterior (6.25) pode-se verificar que:

a. o ponto que corresponde ao fator de carga zero (A=0) representa o
deslocamento inicial ug devido a aplicagdo total de H, que € fixo, similar a um
fora de prumo, sendo a carga P introduzida a seguir de forma incremental;

b. a medida que By cresce, a partir de zero, se sai da flambagem por compressio
pura e gradualmente se passa para uma compressao com leve flexao;

c. a trajetdria sai da vertical e vai ficando cada vez mais inclinada, notando-se
que para valores pequenos de By ocorre a plastificagdo seguida de flambagem,
numa curva mais abrupta, ja para valores maiores de By parece que os dois
fendmenos ocorrem em conjunto, cCom uma curva mais suave;

d. pode-se imaginar que os pontos finais da trajetéria estariam aproximadamente

alinhados por uma reta, com pequenas variagoes.

Verifica-se agora se o efeito da relagio N/Ny no comportamento do portal,
acompanhando a Fig. 6.26. Para essa andlise, primeiro a carga vertical P € introduzida
(fixa, A=1), seguindo-se a aplica¢do de forma incremental de H, sendo agora By o fator
de carga, (BmH).

Observando-se os resultados da Fig. 6.26, pode-se dizer que:

ERP

100
90
T -
E 80 — —e— NN,=0.00
Z 704 —e— NN, =001
% J Mecanismo de andar o— NN =005
60 < '
%D | J —&— NN;=0.10
8 50 —— NN, =0.15
C 404 —— NN,=020
Q 1 u —¥— NN, =0.25
S 30+ P '
[nd J —— NN,=030
20 —=— NIN,=040
- — — limite aprox.
10 ] Flambagem P
/
0 - T I T I T I T I T I T I T I T I T I T I T I T I T I T I T I T I T I T I T I T »

0 20 40 60 80 100 120 140 160 180
Deslocamento do topo u; [mm]

Figura 6. 26 Influéncia do fator N/Ny no portal de Kanchanalai.
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a. como os esfor¢os normais sao pequenos, € o que predomina € a flexao, os
deslocamentos obtidos sdo sensivelmente maiores,

b. quando N/Nj € zero, tem-se apenas flexdo, verifica-se assim o comportamento
previsto na plasticidade classica (ERP), com a formagdo do mecanismo de
andar (4 RP nas extremidades das colunas), o que leva a um grande
deslocamento no topo ug (18 cm!), sem flambagem;

c. quando N ¢ diferente de zero, a medida que a carga cresce, a plasticidade vai
degradando a estrutura procurando chegar a formag¢do do mecanismo de andar,
entretanto antes que isso ocorra, um pequeno valor de normal provoca a
flambagem (aparecimento de singularidade na MRG) sem o mecanismo;

d. novamente os pontos finais das trajetdrias, exceto para N/Ny = 0, parecem

todos alinhados segundo uma reta.

Como as bases do portal sdo rotuladas, o mecanismo de andar estd associado a
formacdo de apenas 2 RPs: ou nas extremidades da viga ou no topo das colunas. Como a
carga vertical é aplicada nas colunas, as zonas pldsticas somente ocorrerao no topo das
colunas e ndo na viga. E o momento de tombamento da estrutura € equilibrado por dois
momentos M nas colunas (HA = 2M), e como sdo 2 colunas entdo By = M/Mp.

Na verdade o que se estd realizando é um teste de flambagem com uma barra
sujeita a carga axial N e momento M, em uma extremidade, e somente o axial N na
outra extremidade, sendo que essa barra faz parte de um conjunto estrutural. Como a
viga € longa, o beneficio de sua rigidez fica menor, mas nao é desprezdvel, e assim
surge a aproximagdo linear entre N/Ny e By (= M/Mp) que se transforma na equagio de
interacdo expressa pela Eq. 2.9.

Diagramas como esses foram desenvolvidos e estudados por Kanchanalai (1977)
para esse portal e vdarios outros similares (alguns indicam vigas de rigidez infinita), e
nenhum artigo foi publicado sobre os mesmos, embora esse trabalho tenha sido
coordenado pela AISI, e seja mencionado em diversas referéncias e por diversos
pesquisadores.

Desde que se conhece ambos os valores N/Ny e M/Mp, aparece entdo o instante de
se conhecer a relacdo direta entre ambos, ndo mais para uma barra, mas para uma

estrutura, ou seja, para o portal. Essa relacdo € mostrada na Fig. 6.27.
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7z

Nessa figura € apresentado um diagrama de interagdo N/N, X M/Mp, que foi
mostrado diversas vezes para barras no capitulo 2, mas que agora é expandido para a
estrutura como um todo, no caso um portal.

A extremidade M/Mp = 1 indica a formacdo do mecanismo de andar: colapso
previsto por ERP; a outra extremidade N/Ny, = 0.85 representa a flambagem por
compressao pura. A forma em S da superficie pode ser explicada da seguinte forma:

a. no lado préximo a M/M, = 1, a curva tende a ser ligeiramente convexa,
acompanhando um pouco a tendéncia da superficie de interacdo que €
crescente nessa regiao,

b. no lado oposto, a tendéncia € ser ligeiramente concava, acompanhando um
pouco a forma de crescimento da curva de flambagem (hipérbole de Euler e o
trecho ineléstico aproximado pela pardbola, como visto no exemplo 6.3);

c. a superficie de inicio do escoamento tende a acompanhar a figura da curva de
colapso, notando-se um comportamento diferente nas extremidades, mais
afastada do ponto de M/M,, = 1, coerente com o maior feito das TRs na face da
sec¢do do perfil, e se aproxima mais de N/Ny = 0.85, por causa dos efeitos de

segunda ordem (PA e PJ);

A

100
90 ] PT Colapso
PT Escoamento

< 80 j < X Kanchanalai (1977) Colapso
— 70 "‘ \ + Kanchanalai (1977) Escoamento
Z 60- // X Galambos (1982) Eq. 2.3.
Z. 17
g 07 //
S a0- //
= -
R 30- /

20 /

0 T T T T T o
0 10 20 30 40 50 60 70 80 90 100
Relacdo B,, = M/M, [%]

Figura 6.27 Interacdo M/M, x N/Ny no portal de Kanchanalai.
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d. aregido com hachura sob a curva de escoamento representa o regime elastico
e a regido entre as duas curvas, o regime ineldstico de trabalho do portal;

e. pode-se observar que os resultados obtidos no PT e listados na Tab. 6.20,
mostram-se coerentes € proximos dos valores reproduzidos da figura
apresentada por Liew et al. (1993), que ndo sdo listados por serem apenas uma
adaptacdo (dependente da qualidade de reproducdo da figura original “xerox”);

f. para Gy = 3 e Gg = 100 (o), conforme ja apresentado na se¢do 2.4, usando o
procedimento de Disque (1973) para considerar a coluna na regido ineldstica,
se obtém T=0.61 e k=2.511, e assim A. = 0.847. Com esse valor e utilizando
a Eq. 2.3, com C,, =1, obtém-se uma superficie aproximada (Galambos, 1982),

que sdo os valores mostrados na Tab. 6.20, (correspondem aos mesmos N/Ny).

Os resultados poderiam ser melhores caso fossem utilizados 6 EFs por coluna,
como nos exemplos anteriores. Pequenas diferencas para valores maiores de M/Mp
podem estar associadas em parte a Eq. 2.3, que € uma linearizacdo média dessa curva,
(e de outras); e também ao efeito secundario M¢, que provoca essa reducdao quando
ocorrem momentos (e rotacdes opostas: bases rotuladas) elevados, como nesse caso.

Pelos resultados obtidos, pode-se acreditar, conforme Chen et al. (1996), que a

formulacao desta dissertacao é capaz de desenvolver uma andlise avangada no plano.

Tabela 6.20 Relacdo M/M, x N/N, no portal de Kanchanalai.

Galambos Colapso (PT) Escoamento (PT)
M/M,, [%] M/M,, [%] N/N, [%] M/M, [%] N/N, [%]
100.0 100.0 0.0 63.7 0.0
98.1 97.7 1.0 63.1 1.0
90.7 92.4 5.0 57.3 5.0
81.8 85.0 10.0 50.4 10.0
73.4 76.1 15.0 44.0 15.0
65.4 67.0 20.0 40.0 18.3
57.8 58.3 25.0 37.9 20.0
50.6 50.2 30.0 32.3 25.0
41.4 40.0 36.9 30.0 27.2
37.6 35.9 40.0 27.1 30.0
32.0 30.0 447 20.0 37.6
22.1 20.0 54.0 18.0 40.0
11.8 10.0 65.7 10.0 50.8
6.3 5.0 73.4 5.0 59.5
1.5 1.0 81.5 1.0 69.1
0.0 0.0 84.9 0.0 72.4
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6.6 PORTAL DE VOGEL (1985)

Este portal ¢ um problema de banco de provas mundial, usado para validar
andlises ineldsticas de segunda ordem. Como foi estudado por diversos pesquisadores,
existem diversos resultados que podem ser confrontados. O objetivo aqui é comprovar a
formulacdo desta dissertacio numa estrutura com mais redundantes, incluindo os
aspectos importantes, e assim poder avaliar a qualidade dos resultados.

Como ilustrado na Fig. 6.28, trata-se de um portal engastado nas bases, sujeito
simultaneamente a duas cargas verticais P = 80 % de Ny e uma carga horizontal de
distirbio H = 1.25 % P, ambas incrementais. Sao incluidas as imperfei¢des: fora de
prumo (Ao = L/400 = 1.25 cm) e curvatura inicial (8 = L/1000 = 0.5 cm).

O material € considerado eléstico perfeitamente plastico, com o médulo de Young
E =20500 kN/cmZ, aco ASTM A 7, com tensdo de escoamento Gy = 23.5 kN/cm?.

Como ja mencionado antes, os perfis laminados europeus HEB 300 e HEA 340
também sdo aproximados por equivalentes, ajustando-se as medidas (t e a), conforme os
dados da Tab. 6.21. Foram feitos entdo acréscimos de 5.1 % e 6.1 % em (t), e redugdo
de 0.05 % e acréscimo de 2.1 % em (a) nos respectivos perfis.

Sdo consideradas adicionalmente tensoes residuais duplamente lineares, segundo

os padrdes europeus (1 = 0.5), como ja mostradas na Fig. 6.3c da secdo 6.2.

Dados:
P =2800 kN, H=35 kN.
material: aco ASTM A 7,
E = 20500 kN/cm?,
Oy=23.5kN/cm? 0, =11.75 kN/cm?
Colunas: HEB 300 c/ 8 EFs.
Vigas: HEA 340 c/ 6 EFs.
0< A <105 %
0o =L/71000, Ay=L/400.

Figura 6.28 Modelo estrutural do Portal de Vogel (1985).
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Tabela 6.21 Propriedades das se¢oes I do portal de Vogel.

Dimensdes da se¢do I [mm)] Area Inércia Moddulo resistente

Perfil altura | largura espessuras A, I, elastico | plastico
d b aba t | alma a [ [om’] [em®] | W, [em’] | Z, [cm’]

HEA340 330 300 16.5 9.5 133.0 27690.0 1678.2 1850.0
PT 330 300 17.498 9.495 133.0 27690.4 1678.2 1847.0
HEB 300 300 300 19.0 11.0 149.0 25170.0 1678.0 1869.0
PT 300 300 19.965 11.230 149.0 25170.7 1678.1 1867.2

Esse problema foi proposto e resolvido por Vogel com ZP e ERP, mas ndo foram
informados detalhes dos modelos ou das malhas empregadas. Em seguida, o portal é
analisado por Ziemian (1992) e Clarke (1994), com ambos usando 120 EFs: 50 nas
colunas (1 a cada 10 cm) e 20 na viga (1 a cada 20 cm) nos modelos com ZP. Nos
modelos com ERP foram usados 4 EFs por barra.

Clarke (1994) refez o exemplo com outros dois modelos: 20 e 10 EFs na coluna,
10 e 5 EFs na viga, respectivamente. Porém somente em Teh e Clarke (1999) o
problema foi resolvido com apenas 9 EFs: 4 por coluna e 1 para a viga. Chan e Zhou
(2004) apresentaram uma solucdo com o método ERP-M em teoria de grandes
deformacdes, utilizaram apenas 3 EFs: 1 para cada barra (!)

Ja tanto Avery e Mahedran (2000) quanto Kim e Lee (2002) modelaram o
problema com 8952 EFs em 3D, com elementos de casca do Abacus (Casca-3D) e
consideraram a espessura dos elementos constante, e as abas foram subdivididas em 8
partes e a alma de 8 a 16 partes, de tal sorte que a figura plana da malha do EF tivesse
um aspecto de 1x1.

Machado (2005) apresentou a abordagem de plasticidade concentrada, utilizando
ERP-R (Liew, 1992) e ERP-M (Chan e Chui, 1997), com 4 EFs: 2 na viga.

O presente trabalho adotou no inicio a malha com 12 EFs (4 por barra), e depois,
uma malha mais fina com 22 EFs (sendo 8 por coluna, 1 a cada 62.5 cm, e 6 na viga);
os resultados obtidos em ambas sdo préximos, mas os da malha fina foram os melhores.

Outra diferenca a ser constatada é em relacdo a malha das fatias nas abordagens
com ZP. Ziemian (1992) representou a secdo transversal tendo 96 fatias no total, com
2x8 na meia-aba e 2x16 na alma, enquanto Clarke (1994) mostra sua secdo tipica
contendo 231 fatias, com 5x9 na meia-aba e 3x17 na alma. Como no presente trabalho
Ziemian modelou apenas metade da se¢do, enquanto Clarke, devido a sua formulagao,

empregou sempre subdivisdes impares para sobrepor a alma e a aba no T do perfil.
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Clarke (1994) comentou que ao adotar menos de 3x8 fatias ao longo de meia-aba,
ou de 3x8 fatias ao longo da alma, nao obteve bons resultados com sua formulacao.

No presente trabalho foi adotada uma malha similar a indicada na Fig. 6.4, com
452 e 430 fatias no total, sendo 20x10 na meia-aba para ambas secdes, 52 e 30 na alma,
para as colunas e viga, respectivamente.

Note que uma malha mais fina na aba, pode detectar o inicio do escoamento e a
degradacao das abas de forma mais controlada, e a maior quantidade de fatias na alma
procura manter a relacdo 5 mm/fatia dos exemplos anteriores, que se supde ser a
grandeza determinante na precisdo do resultado final da carga de colapso.

Os pesquisadores ja mencionados aplicaram formulacdes e abordagens diferentes:

a. com ERP-R:

i Ziemian (1992): programa CU-STAND, (Hsieh et al., 1989);

i1 Clarke (1994): uma versdo anterior do programa PHINGE (Chen et al.,

1996);

iii  Machado (2005): versdao ERP-R (baseado em Liew, 1992);
b. com ERP-M:

i Chan e Zhou (2004); e

ii  Machado (2005): versao ERP-M , (baseado em Chan e Chui, 2000);
c. Com ZP:

i Ziemian (1992): programa CU-SP2D, feito por White em 1984;

i1 Clarke (1994): programa NIFA; e

iii  Teh e Clarke (1999): versao 3D mais sofisticada do NIFA.

O primeiro ponto a ser investigado € a trajetéria de equilibrio mostrada na Fig.
6.29, onde se destacam o fator de carga de colapso e o deslocamento do topo da coluna.

Como nesse portal atuam cargas verticais elevadas e tensdes residuais com valor
N = 0.5, a plastificacdo ocorre nas duas colunas, quase que simultaneamente, em toda a
sua extensdo, enquanto a viga permanece eldstica até o colapso.

Assim, o fator de colapso indica uma carga de flambagem ineldstica com pequena
flexdo, sem formacdo localizada de RPs (ndo ocorre o mecanismo de andar real),

mesmo na trajetéria descendente pos-limite e na carga final, (Chan e Zhou, 2004).
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Figura 6.29 Trajetdrias de equilibrio do portal de Vogel.

Dessa forma, esse exemplo constitui um bom teste tanto para as formulacdes que
tratam da plasticidade concentrada como as da distribuida.

A tab. 6.22 apresenta os resultados do fator carga de colapso A, e deslocamento
do topo correspondente ua,, de diversos pesquisadores. A defini¢ao desse fator de carga
influi nas demais grandezas também, por isso torna-se necessario atingir a marca do
resultado considerado melhor A o = 1.000, obtido por Ziemian (1992).

Embora os valores de deslocamentos de Ziemian (1992) com ZP estejam na marca

de 14 cm, valores em torno de 16 a 17 cm podem ser considerados muito bons.

Tabela 6.22 Carga de colapso versus deslocamento no portal de Vogel.

Vogel Ziemian Clarke Liew et al.
(1985) (1992) (1994) (1996)
7P ERP 7P ERP-R 7P s/ TR | ERP-CN ERP-R
Acot [%] 102.2 101.7 99.9 105.0 102.3 104.0 99.9 96.0
Uy, [mm] 17.3 11.5 14.2 12.0 17.1 — 12.9 14.8
Tehe Avery e Kime Chan e Machado PT
Clarke Mahen Lee Zhou (2005) zp
(1999) (2000) (2002) (2004) ERP-R  ERP-M | 4 EF/col 8 EF/col
Aol [%] 100.5 101.0 103.0 103.3 94.0 98.0 100.8 100.7
Up, [mm] 20.0 16.2 19.2 16.0 17.01 32.56 17.13 17.00

(Obs. Mahen: Mahendran).
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(b) Diagrama de momentos fletores [kNcm]

(a) Configuracdo de colapso: flambagem
Figura 6.30 Configuracao de colapso no portal de Vogel.

Os modelos com ZP obtiveram os valores de A, mais préximos da marca 100 %,

(com diferenca até 2%), mas independente da abordagem, o colapso é determinado por
flambagem, e a configuracdo final é mostrada na Fig. 6.30a (Fator de Escala FE = 50).

A proximidade ao valor 1.00 do Ziemian (1992) com ZP, empregando poucos

EFs, obtida por Teh e Clarke (1999) e pelo presente trabalho, pode ser atribuida a uma

malha fina na alma: com mais fatias ou pontos de monitoracdo. Clarke (1994) tinha

uma superposi¢do de malha entre a alma e a aba, que pode ter enrijecido os 0,2 % a

mais.
Na Tab. 6.23 sdo mostrados os esforcos nas extremidades dos EFs (indices: 1 para

nd inferior e n para superior, ver Fig. 6.30b), embora muitos pesquisadores nao

apresentem os valores que obtiveram.

Tabela 6.23 Esfor¢os nos EFs do portal de Vogel.
Esforcos Vogel | Ziemian | Clarke Liew et al. Machado PT
Auanes | (1989 | (1992) | (1994) (1996) (2005) P
7P 7P 7P ERP-R | ERP-CN | ERP-M
Na 2770.2 2765.0 2821.0 2649.0 2752.0 2711.0 2782.7 2780.7
Np — | 28299 2843.0 2905.0 2721.0 2846.0 2791.0 2862.0 2858.5
Ny | % 134 - - - - - 15.8 15.8
Q | — | 308 - - - - - 40.8 40.5
Q, 28.4 — — — — — 25.6 21.7
Ma | — | 9071.0 8703.0 9385.0 8586.0 | 10600.0 | 9248.0 9768.5 9854.4
M, é 7464.0 7955.0 8721.0 7357.0 9580.0 8174.0 8202.4 8058.1
Mg, E 9055.0 8242.0 8277.0 8389.0 9270.0 8784.0 8721.8 8832.1
Mg, | — | 7462.0 7573.0 8084.0 7069.0 9207.0 7804.0 7645.9 7492.7
Acol 1.022 0.999 1.023 0.960 1.040 0.980 1.008 1.007
EF/col. — 50 50 1 1 1 4 8
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Os esforgos axiais apresentados estdo todos muito préximos. Porém, os momentos
pré-colapso, obtidos pelo presente trabalho como mostra o diagrama representado na
Fig. 6.30b, possuem valores diferentes dos de Vogel e de Ziemian, mas préximos dos
de Clarke. E natural que haja diferencas, jd que se tem de 0.8 a 1.5 % de carga a mais ou
a menos, dependendo do valor comparado produzido pelo pesquisador, por exemplo
Ziemian (1992) ou Vogel (1985).

Outro fator muito importante, e usualmente desapercebido, é o histérico de
plastificacdo, pois a partir disso se pode entender por que vérias vezes os métodos ERP,
(refinados, “montados” ou ndo), falham em acompanhar os de ZP. A Fig. 6.31
representa uma porcentagem de dreas plastificadas A, notando-se que:

a. em incrementos ainda longe do colapso (A=0.93), acontece o que o presente
trabalho denomina dupla plasticidade, ou seja, a formacdo de duas ZP, em
cada EF. Neste exemplo isso ocorre em ambas colunas (Fig. 6.31a). No
incremento 41 (A=0.995) ocorre uma tripla plasticidade ao longo da barra
(nd2o foi possivel representar), com parte da alma também plastificada
formando uma terceira ZP, porém esta parte é pequena;

b. no incremento pré-colapso (Fig. 6.31b), as bases (nds 1 e 22) tem uma elevada
plastificacdo do lado direito, que se unem a ZP da alma.

c. na iteragdo pré-colapso, a estrutura procura ainda resistir, € se formam zonas
plasticas extensas nos nds superiores (EFs 8 e 15) e também nos nods

inferiores (EFs 1 e 22), ocorrendo singularidade na rotagdo z do n6 B;.

Portanto, existem fatias plastificadas na alma e ndo plastificadas nas abas, porém
partir para o pré-suposto de que somente a alma esteja equilibrando o esforco normal,
(concep¢do da secdo montada de Chan e Chui,1997), ndo parece adequado a esse
problema, justificando assim talvez os seus resultados nao tao bons.

Por outro lado, com o método ERP-R, o refinamento degrada a rigidez de tal
ordem que precipita o colapso em valores inferiores a 1 e com deslocamentos menores.

Ja nos modelos ERP-CN os momentos sao bem majorados em relacao a todos os
outros resultados, sendo portanto nao conservadores (supde-se que a estrutura s6 entrard
em colapso num estado de esforcos superior ao estado em que realmente isso ocorrerd).

Essas consideragdes apenas demonstram que os modelos simplificados nem

sempre conseguem acompanhar o comportamento descrito por modelos ZP.
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Figura 6.31 Areas plastificadas A[%] nas colunas do portal de Vogel.

Assim, sdo compreensiveis as restri¢des ao emprego de modelos simplificados na

andlise avancada, impostas pelos comités que elaboram as normas.

Por outro lado, fica a questdo da quantidade de EFs: seria bastante ttil se Teh e
Clarke (1999), que obtiveram o valor A = 1.005, tivessem apresentado também os
valores dos esforcos, para se poder fazer uma comparacao.

Sem duvida, 8 EFs distribuem de forma menos acurada a energia de deformacao
que 50 EFs, consequentemente os momentos do primeiro devem ser numericamente
superiores aos do ultimo, como de fato ocorreu.

Finalizando, resta informar que o emprego da curvatura senoidal ou da circular
para a modelagem das CI das imperfei¢cdes, ndo contribuiu com alteracio significativa
nos resultados.

Tendo em vista a importincia deste portal no campo da pesquisa da andlise
avangada, apresenta-se no apéndice [ uma listagem de saida produzida por PPLANAV*,

incluindo: dados completos, os resultados para os incrementos pds-inicio do

escoamento, pré- e pds-colapso.
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6.7 PORTAL DE ZHOU ET AL. (1990)

Este ultimo exemplo inicia com o portal travado representado nas Fig.s 6.32ab,
constituindo de dois sistemas estruturais idénticos, exceto pelas bases: (a) engastadas; e
(b) rotuladas. Esse problema também foi analisado por diversos pesquisadores
utilizando varios métodos.

A sec¢do das colunas é do perfil WF 8x31, j4 adotado antes, e possuem curvatura
inicial dada por 8, = A/1000 = 0.36 cm. A viga do portal é de perfil WF 16x50, cujas
propriedades e perfil equivalente sdao mostrados na Tab. 6.24, considerada sem
imperfeicdo. A secdo equivalente possui variagdo conforme um acréscimo de 1.9 % na
espessura da aba (t) e a reducdo de 1.2 % na da alma (a).

O material € considerado eldstico perfeitamente pléstico: aco tipo ASTM A 36,
com escoamento Oy = 25 kN/cmZ, moédulo de Young E = 20000 kN/cmz, e adota-se o
modelo de tensdes residuais de Galambos e Ketter (1957) 6, = 7.5 kN/cm? também ja
mostrado.

Esse portal possui uma carga distribuida uniformemente atuando na viga wy, €
duas cargas verticais aplicadas no topo das colunas P.. A carga total na viga € expressa
por Py, = w,B, e a carga total do portal entdo € XP= 2P, + P,,. Logo, define-se o
parametro f,, como a relagdo entre a carga total na viga e a carga total aplicada, ou seja,
Bve = Pyo/EP, sendo que no portal resolvido por Zhou et al. (1990), sdo considerados
diversos valores By,, (0 < By, < 1.0), em ambas as situacdes de bases. Todas as cargas

sdo Incrementais.

Pl I Fol Pl I Pa | P,=w,B,ZP=P,+2P,,
IR P bR b LA | Ru=BuEP, B = 0.34,

! ! material: aco ASTM A 36,

| E = 20000 kN/cm?,

| 0,=25kN/em®, 0, =0.3 0, ,
colunas: WF 8 x 31,

vigas:  WF 16 x 50,
G,=0.25, A/r,=403,

B=533.4 T Bssa i 8,= A/1000 = 0.36 cm,
R SRR 0< A <100 %.

Dados:
W, A
| |

355.6 cm

4,

©o_| 10.36 cm

355.6 cm

>

>
=

(O8]

X

o

=]

A

A

(a) Base engastadas (b) Bases rotuladas

Figura 6.32 Modelo estrutural do portal de Zhou et al (1990).
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Tabela 6.24 Propriedades da secao I da viga do portal de Zhou et al.
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Dimensdes da se¢do I [mm] Area Inéreia Moddulo resistente

r%ii?;l altura Largura espessuras A, I, elastico | plastico

d b aba t | alma a | [om] [em’] | W, [em’] | Z, [em’]

A1sC 1978 | 16.26in | 7.07in | 0.63in | 0.38in | 14.7in° | 659in* | 81.0in’ | 92.0in’
Convertido |  413.0 179.58 16.002 9.652 94.838 | 27429.7 1331.5 1507.6
PT 413.0 179.58 16.309 9.533 94.837 | 274294 1328.3 1506.7

Nesta dissertagdo serd analisado apenas o caso By = 0.34, em ambas as situagdes
de base, com o objetivo de confrontar os diagramas de dimensionamento das colunas
indicado pelos autores, validando assim os resultados dessa andlise avancada.

Existem dois aspectos diferentes a serem considerados nesse problema:

a. primeiro € que na ZP, onde a modelagem de imperfei¢do é explicita, as CI das
colunas deverdo ser para fora, correspondendo a situacdo simétrica, como
ilustrado na Fig. 6.32b. Outras situagdes da CI modificam os resultados,
aumentando um pouco o valor do fator de carga de colapso;

b. a aplicagdo de cargas uniformemente distribuidas em poucos EFs constitui
uma fonte de controvérsia, conforme ressaltam Zhou e Chan (1996): “a
substituicdo de cargas ao longo da barra (ou dos EFs) por cargas nodais
denominadas equivalentes, pode resultar em considerdvel erro, o que reduz a

precisdo do resultado de uma andlise ndo-linear”.

Portanto, esse problema também aborda uma circunstancia complexa de
modelagem, sendo que Zhou et al. (1990) empregou o método da ZP, Liew (1992)
utilizou o método ERP-R, e White (1993) o resolveu com ERP-CN. Nas solu¢des com
ERP-R ou ERP-CN, o modelo utilizado possui 16 EFs, sendo 4 por coluna e 8 na viga
(Chen et al., 1996).

Para o presente trabalho foram realizados duas discretizacdes, no inicio com a
mesma distribui¢io indicada por Chen et al. (1996), e depois, adotou-se uma malha com
28 EFs, sendo 8 EFs por coluna e 12 EFs por viga.

Deve-se notar que tanto em Chan e Chui (1997), como em Machado (2005), que
consideraram modelos ERP-R e ERP-M, foram utilizados 1 = 0.5 e 0.3, com diagrama
de TRs duplo linear do ECCS (1984) para colunas e viga, respectivamente. Esse
diagrama do ECCS de TR ¢é bem diferente do adotado por Zhou et al. (1990). Por isso, é

complicado estabelecer uma conclusdo considerando os trabalhos de Chan e Chui
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(1997), usando o modelo ERP-M, ja que o comportamento das barras serd diferente, a
partir do inicio do escoamento (que também ocorrerd com fatores de carga diferentes)

A Tab. 6.25 apresenta fatores de carga de colapso A, encontrados por diversos
pesquisadores. A coluna da tabela com titulo LRFD refere-se a uma avaliacdo eléstica
de primeira ordem, usando os parametros do AISC LRFD (1993), conforme mostrado
na secdo 2.4.2. Enquanto os valores de Machado (2005) praticamente reproduzem os de
Chan e Chui (1997), os desta dissertacdo parecem concordar com os de Chen et al.
(1996), e ambos situam-se no intervalo de 96 a 98 % dos valores de Zhou et al. (1990),
cuja formulagdo de ZP nao € descrita pelos pesquisadores.

Este exemplo, ao contrdrio do anterior, ¢ um caso tipico de formacdo de
mecanismo pldstico de viga, e ndo de flambagem. Na Fig. 6.33 mostram-se as
configuragdes deformadas no colapso dos portais, sendo representada em linha cheia a
configuragdo antes do colapso, e em tracejado, as iteragdes anteriores ao colapso (com o
fator de escala FE = 50).

Na Fig. 6.33a, as duas ultimas iteracdes pré-colapso ilustram o que sucede no
processo de iteragao de Newton Raphson quando a estrutura estd extremamente flexivel.
Nota-se que a pequena carga residual provoca grandes deslocamentos em sentidos
opostos, como se a barra fosse um tirante.

O travamento no topo do portal impede o aparecimento de efeitos PA, por outro
lado, a prépria CI proporciona efeitos P3. A plastificagdo que surge nos nés inferiores
(D, E) do modelo com bases engastadas € pequena, € a seguir cresce nos nds superiores
(A, C), e logo ocorre a formagcdo do mecanismo de viga (A-B-C) por intensa
plastificacdo no ponto B, do meio da viga (Chan e Chui, 1997).

Identifica-se o colapso por limite de resisténcia porque, tanto este problema como
o da viga da se¢do 6.2, gera inimeras iteragdes no ultimo passo de carga (800 iteragdes),
enquanto outros problemas, nos quais ocorre a flambagem ineldstica, sdo gastos menos

de um quarto dessa quantidade.

Tabela 6.25 Fator de carga de colapso A, para os portais de Zhou er al.

LRFD | Zhou Chen et al. Chan e Machado PT
Bases das (1993) etal. (1996) Chui (2005) 7P
colunas (1990) (1997) 4 8
B1/B2 7P ERP ERP-R | EPR-M | EPR-R EPR-M | EF/col  EF/col
Engastadas | 0.486 0.660 0.637 0.637 0.643 | 0.6403 0.6453 | 0.637 0.638
Rotuladas 0.536 0.645 0.638 0.637 0.643 | 0.6411 0.6454 | 0.635 0.634
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Figura 6.33 Configuracdes de colapso dos portais de Zhou et al.

Comprova-se a formacao do mecanismo pelas Tab.s 6.26 e 6.27, que mostram 0s
valores dos esforcos adimensionais nas se¢des criticas desses portais, onde os subscritos
(cl1, cln e vg) indicam: na base, no topo das colunas, e na viga, respectivamente.

Observe que o fator de carga de colapso corresponde a carga axial adimensional
na coluna, uma vez que YP = 2P,. Como nesses portais o colapso € determinado por
resisténcia, as respostas dos modelos ERP e ZP tende a serem proximas, como
esperado. Além disso, nos dois casos, as vigas mostram uma grande deformacao, devido

a elevada plastificacdo, chegando a comportar-se como tirante no instante pré-colapso.

Tabela 6.26 Esfor¢os adimensionais no portal engastado (Fig. 6.32a).

Chan e

Fator Zhou Chen et al. Chui Machado PT
Esforco | adimen- | (1990) (1993) (1997) (2005) 7P
siomal | -5 | ERPR  ERP | ERP-M | ERPR ERP-M | 4EF/col S8EF/col
N, Nou | 0660 | 0637  0.637 | 0.643 | 0.6403 06453 | 0.637 _ 0.638
Mai | Mpy | 0290 | 0234 0240 | 0207 | 0.1803 0.1894 | 0319  0.286

M, Mp o 0.392 0.408 0.409 0.417 | 04047 0.4139 | 0410 0.412
M,, Mp ., 1.000 0.994 0.995 0.997 1 0.9948 1.0000 | 0.996 0.997

Tabela 6.27 Esfor¢os adimensionais no portal rotulado (Fig. 6.32b).

Fator Zhou Chen et al. Cgﬁn.e Machado PT
Esforco | adimen- | (1990) (1993) (199“7‘) (2005) ZP

sional | 75 | ERP.R  ERP | ERP-M | ERP-R ERP-M | 4EF/col  8EF/col
N, N,o | 0645 | 0637 0638 | 0643 | 0.6411 0.6454 | 0.636  0.634

M., Mp ¢ 0.345 0.408 0.409 0417 | 04038 0.4136 | 0.395 0.400
M,, Mp 0.980 0.995 0.997 0.996 | 0.9961 1.0000 | 0.994 0.995
Observacdo: Os valores dos esforgos sdo obtidos multiplicando os tabelados pelo fator adimensional.
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Nota-se que hé diferencas entre os resultados apresentados nessas ultimas tabelas,
embora Machado (2005) reproduza tanto os resultados de Chan e Chui (1997) com
ERP-M, quanto os de Liew et al. (1993) com ERP-R.

Os resultados do presente trabalho aproximam-se dos obtidos por Liew et al.
(1993), com pequena diferenca no valor de M1, que € 0 momento de engastamento na
base do portal Fig. 6.32a, cujo valor € préximo daquele obtido por Zhou et al. (1990).

Deve-se observar ainda que o sentido da curvatura das barras pode interferir nos
resultados dos momentos, e praticamente ndo alterar os valores das cargas limites
obtidos. Assim, € necessdrio indicar que as curvaturas iniciais adotadas por Machado
(2005) sd@o no sentido oposto as utilizadas nesta dissertacao.

A Fig. 6.34 mostra o diagrama de interacao de esforcos, similar aos apresentados
no cap. 2, para a base, o topo da coluna, e para a viga do portal engastado da Fig. 6.32a.
Verifica-se que com ZP as curvas de interagdo do presente trabalho e de Zhou (1990)
sd0 muito proximas, € um pouco diferentes das de Machado (2005) com ERP-M. Nota-
se que ambas as curvas de interagdo do topo da coluna e da viga terminam na superficie
de plastificacdo (limite de resisténcia), enquanto a da base nao.

Na Fig. 6.35 o diagrama representa a interacao do topo da coluna e viga do portal
rotulado da Fig. 6.32b. Agora, o comportamento dos resultados € o mesmo, mas deve-se

ressaltar a menor diferenga em relacdo aos resultados de Machado (2005).

—— PT ZP coluna topo
100 __ — PT ZP coluna base
90 — PT ZP viga
— 30 ] v Zhou er al.(1990) ZP col. topo
N 1 N A Zhouer al.(1990) ZP col. base
el
> 70 __ A v Machado (2005) ERP-M col. topo
A
Z 60 - A o Machado (2005) ERP-M col. base
Z A
o 50 i 1& X O Machado (2005) ERP-M viga
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s, - 2 X — —  Superf. de Chan-Chui (2000)
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Figura 6.34 Diagrama de interacao para o portal com bases engastadas.
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Figura 6. 35

Diagrama de interac¢ao para o portal com bases rotuladas.
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Fica evidente neste exemplo que a formulagdo proposta por Chan e Chui (1997)

superestima a capacidade do sistema estrutural, com a superficie plastica adotada. Note

que as curvas de intera¢do produzidas pelo método ZP (Zhou et al., 1990 e do PT)

atingem seus pontos extremos sem superar a superficie limite do AISC LRFD (1993).

A Fig. 6.36 apresenta um diagrama aproximado de plastificacdo (%), no qual se

verifica a formacdo de ZPs no topo das colunas e no centro da viga, sendo ambas

bastante extensas. Como j4 se viu, essa pode ser a causa de algumas diferencas entre os

resultados obtidos por métodos ERP e ZP, também justificando as grandes deformacgdes

constatadas nas configuragdes de colapso das Fig.s 6.33a,b.
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(b) Bases rotuladas
Figura 6.36 Diagrama de plastificacdo A [%] dos portais de Zhou et al.
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Tendo apresentado uma série de exemplos tanto investigando barras isoladas (viga

e colunas), como conjunto de barras (portais), € comprovado a qualidade dos resultados

obtidos, desenvolve-se agora a andlise avancada de um portal, realizando assim um

estudo geral sobre os aspectos importantes.
Para isso, ¢ empregada uma variante do portal engastado de Zhou et al. (1990),

mostrada na Fig. 6.37a. Nessa variante retira-se o apoio do topo e adota-se 0 mesmo

perfil da coluna para a viga, tornando a estrutura mais flexivel. Além disso, as cargas

verticais sdo aplicadas apenas nas colunas, em geral incrementais, e inclui-se uma carga

horizontal H, expressa em relagdo a Hy = M/L. Os demais dados sdo mantidos.

O objetivo agora € entdo realizar a andlise avancada avaliando os efeitos:

a.

b. do histérico do carregamento;

c. da curvatura inicial;

d. do fora de prumo;
da curvatura inicial e fora de prumo conjugados;

f. das tensOes residuais; e finalmente,

g. da configurag@o inicial.

6.7.1 Modelo Escolhido

do modelo escolhido (rigidez da viga e carga horizontal);

A andlise avancada requer que sejam considerados os aspectos importantes (CI,

FP e TR) na determinacdo da capacidade da estrutura. Inicialmente o sistema estrutural

¢ avaliado sem imperfeicdo, sendo esse comportamento mostrado na Tab. 6.28.

Dados:

P
P P P Ao=071cm, |
H H L

B ’,’ i
g ! g /

Qo h Q |

o | o |

A @ ' [036ecm R @ {

on [ap] 1

1l / 1l |

< ! < /

A 7 )

B=5334cm B=5334cm

(a) Sem imperfeicdo

P=AN;, 0<A <100 %.
H= 05H,,

material: ago ASTM A 36,

E = 20000 kN/cm?,
oy=25kN/em’, 0,=0.3 0y,
colunas e viga: WF 8 x 31,
6,=A/1000 = 0.36 cm,
Ay=A/ 500=0.71 cm,

TR Galambos e Ketter (1957)

(b) Exemplo de FP e CI conjugados
Figura 6.37 Portal de Zhou modificado para a andlise avangada.
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Tabela 6.28 Comportamento do portal especial sem imperfeicdo.

H= By M,/L L.
(%] tipo N/Ny Ay Acol up Comentério
0 - Incremental | 72.4<72.5 97.9<98.0 0.000 flambagem pura
1.4 fixo Incremental | 71.4<71.5 96.4<96.6 0.303 com carga nocional
200 Incremental 0 61.5<61.7 99.6<99.7 7.938 mecanismo de andar

Inicialmente, utilizando o portal de Zhou et al. (1990) original, retirando o apoio
horizontal de travamento, e considerando as cargas P e H j4 indicadas na Fig. 6.37,
define-se uma configuracdo de ajuste, que € denominada especial.

Nesse portal especial ocorre a flambagem por compressdao com 96.4 % de Ny, e a
formacdo de mecanismo de andar (ERP) com H = 2Hy = 2 M/A, como esperado.

Repete-se essa configuracdo, incluindo tanto a TR de Galambos e Ketter (1957)
como a CI nas duas colunas na forma ( ) com & = A/1000 (ver Fig. 6.39g). Com essa
condicdo que representa a de dimensionamento pelo AISC LRFD (1993), chega-se aos
resultados da Tab. 6.29, onde ug é o deslocamento horizontal do né do topo da coluna.

Comprova-se que a formagdo do mecanismo de andar ndo ¢é afetada pela CI, e que
a viga possui rigidez suficiente para que ndo aparecam diferencas na avaliacdo da
flambagem ineldstica. Por essa razdo, antes de continuar esse estudo foi necessario
avaliar a influéncia da carga horizontal H e da rigidez da viga I, de forma a estabelecer
o novo problema de portal, o modificado. Os resultados obtidos nesse portal, nas
diversas andlises que serdo apresentadas a seguir, podem diagnosticar de forma correta
os efeitos estudados.

Através da Tab. 6.30 pode-se avaliar o efeito da carga horizontal H, parametrizada
como PBu Hy (= Bu Mp/A), onde 0 < By < 2. Na maioria dos problemas reais, os esfor¢os
horizontais sdo inferiores a 25 % da capacidade dos pérticos (Galambos et al., 1998).
Portanto, serd adotado o valor H= 0.5 Hy (Bu = 0.5) para esse estudo, embora algumas

vezes sejam feitas andlises com valores de H genéricos.

Tabela 6.29 Verificagdo do portal especial na situa¢do do AISC-LRF (1993).

[%I]_I =Pu fi/[ppéL N/N, A Acol up Comentdrio
0 - Incremental | 70.2 <70.3 96.2<96.3 -0.122 Compressio pura
200 Incremental 0 61.5<61.6 99.5<99.6 6.182 Flexdo pura
Tabela 6.30 Influéncia da carga horizontal H no portal modificado.
Valores By =H/H, P=0
[ %] 0.00 0.10 0.25 0.50 0.75 1.00 1.25 2.00
Ay 70.2 63.9 54.5 39.5 25.4 11.9 - 61.5
Acol 96.2 89.8 81.9 69.3 57.3 45.9 35.3 99.5
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Tabela 6.31 Influéncia da viga na CI do portal modificado.
Valores Perfil da viga
WE 16x77 WE 16x50 WEFE 12x50 WE 8x31 WE 6x25
Lg[cm?] 46201 27429 16399 4577 2223
L/La 10.09 6.02 3.58 1.00 0.486
Acol 69.6 69.3 68.9 66.0 61.1

Considerando a configuracdo modificada mostrada na Fig. 6.37a, estuda-se
agora a influéncia da viga, cujos resultados se apresentam na Tab. 6.31. Fica claro que a
propor¢ao que I, /I cresce (supera 1), o valor de Aol tende a ficar em torno de 69 %.
Dessa maneira, define-se aqui um portal mais flexivel, usando-se a mesma secdo da

coluna na viga.

6.7.2 Histoérico do Carregamento

2z

Tendo definido os dados bdsicos para o portal modificado da Fig. 6.37a, é
necessdrio avaliar o processo incremental a ser adotado. Existem 3 tipos de processo
incremental para aplicac@o das cargas no portal, a saber:

a. horizontal H fixa, com verticais 2P incrementais;

b. horizontal H incremental, com verticais 2P fixas; e

c. todas as cargas incrementais, o que se chama de carregamento proporcional.

Aplicando-se uma extensdo do teorema da unicidade da PC, pode-se dizer que “o
fator de carga de colapso (M) tende a ser insensivel a seqiiéncia de aplicagcdo das
cargas (historico), embora as trajetorias e os estados de tensoes, deformacoes e
esforcos sejam diferentes” (Cook e Gerstle, 1985).

Os trés processos incrementais (tipos a, b e ¢) sdo representados na Fig. 6.38, onde
se comprova que no colapso, chega-se ao mesmo valor de cargas aplicadas. No tipo (a)
nio se conhecia ainda quanto da carga 2P que poderia ser aplicada, quando ja atua a
carga 50 % de H fixa. Esse valor foi determinado fazendo-se o crescimento de 2P de 0
até 100 %, encontrando-se o colapso com 66.5 %.

Determinado o valor anterior, pode-se prosseguir com as demais verificacOes
usando-se 66.5 % como fator de combinagdo das cargas 2P. No tipo (b) aplica-se a
combinacdo (66.5 %) de 2P de forma fixa, e faz-se o crescimento da carga H de 0 até

100 %, encontrando-se o colapso com 99.6 %.
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Fator de cargas aplicadas A [%
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30 40 50

60 70 80
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Figura 6. 38 Influéncia do histérico do carregamento no portal modificado.

Finalmente, no tipo (c) aplicam-se de forma incremental a carga 50 % de H e a

combinacdo 66.5 % de 2P, obtendo-se o colapso com 99.9 %.

A diferenca entre os valores obtidos: 99.6 % e 99.9 %, em relagdo ao total (100

%), justifica-se pois o valor da carga de colapso determinada no tipo (a) na realidade

estd no intervalo 66.4 <A <66.5 %, (ndo é 66.5 %, é um pouco menor).

O valor do fator de carga A utilizado na Fig. 6.38 é obtido como uma combinagdo

linear: A = [Au(50% Hy) +A2p(66.5 % 2Py)], conforme se indica na Tab. 6.32. Portanto

se aplicam as seguintes expressoes:
a. Hfixo: A = (42.918 +A,p/116.5) %;
b. 2P fixo: A = (57.082 +Au/116.5) %; e
c. Proporcional: A = 85.836(Ay +Azp) %.

Para se obter melhores resultados, nas andlises que se seguem, serd utilizado o

processo incremental do tipo (a) As excecdes ocorrem quando H > 0.5 Hy, onde se

adota o tipo (b). O tipo (c) proporcional nao foi utilizado nesse estudo.

Tabela 6.32 Avaliacdo dos tipos de processo incremental.

Tipo Fator de Combinagao Condi¢do da carga Colapso
Horizontal H, | Verticais 2P, Horizontal H Verticais 2P Acol [%]
(a) 50 % 100 % Fixa Incrementais (Ap) 66.4<66.5
(b) 50 % 66.5 % Incremental (Ay) Fixas 99.5<99.6
(0 50 % 66.5 % Incrementais (1) Incrementais (A) 99.8<99.9
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6.7.3 Curvatura Inicial (CI)

Na secdo 6.4 verificou-se que a CI reduz a capacidade de uma coluna isolada.
Agora, por necessidade da sua inclusdo de forma explicita surge a questdo: qual ou
quais das configuragdes de CI devem ser verificadas dentre as indicadas na Fig. 6.39.

Mantido o mesmo carregamento em todas hipéteses, a Fig. 6.39 mostra 4 Cls para
uma coluna do portal, e outras 4 situagdes para ambas as colunas do portal, que deverdo
ser verificadas, pois sdo configuracdes iniciais diferentes.

Na Tab. 6.33 os fatores de carga de colapso A, para todas essas configuragdes
sao indicados considerando By = H/Hy = 0.5. Adota-se &y = A/500 para uma ou duas
colunas e 8 = A/1000 para duas colunas.

Observa-se que o efeito da CI é pequeno, e em alguns casos € até favordvel. As
piores situacdes sdo mostradas nas Fig.s 6.39a ou 6.39d, quando a CI é considerada em
uma coluna, e Fig.6.39h para CI nas duas colunas. Nota-se que nessas situagdes a CI é
na mesma dire¢do de H.

Nessas andlises encontram-se as seguintes relagdes para Ac quando se
consideram os efeitos da CI, (com ou sem TR):

a. 7%01) ( = 7%01) |+ Acoll (—7hc01| | € 7\«01(( = 7\4501( |+ Acol (—7hcol| s

b. 7\4501( y = 7\4501( |+ Acol | )—7ucol| | € 7\4501) y = 7\4501) |+ Acol | )—7ucol| I5 €

c. o feito da CI 8) em 2 colunas é menos critico que o efeito de 28, em 1 coluna.

| | | | | | | |
oy oy ou oy ;o ¢
(a) Clesquerda— ) | (b) Clesquerda + ( | (c) Cldireita— | ( (d) Cl direira + 1 )

(e) CIdupla) ( (f) CI dupla ( ( (g) Cldupla ( ) (h) CIdupla) )
Figura 6.39 Configuragdes com CI do portal modificado.
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Tabela 6. 33 Efeito da CI no portal modificado.
(a) CI & = A/500 em apenas uma coluna.

CI
Fator [%] | TR sem a ) | b. (| el ( d 1)
sem 60.2 58.0 59.1 60.3 56.9
Ay sup. com 35.5 34.6 34.9 36.0 33.5
. sem 68.0 67.4 68.4 68.3 67.4
Acorinf. | o) 66.4 66.0 66.7 66.7 66.0
(b) CI 8, = A/1000 para as duas colunas.
CI
Fator [%] | TR sem e ) ( £ ( e () h) )
sem 66.5 59.2 61.4 58.0 59.1
Ay sup. com 35.5 35.3 36.3 34.2 34.8
. sem 68.0 67.9 68.4 67.9 67.4
Aarinf | o) 66.4 66.4 66.7 66.4 66.0
(c) CI & = A/500 para as duas colunas.
CI
Fator [%] | TR sem e ) ( £ e () h) )
sem 60.2 57.1 62.7 56.0 57.9
Ay sup. com 35.5 34.0 37.1 33.0 34.1
. sem 67.9 67.7 68.7 67.9 66.9
Aarinf | o) 66.4 66.2 66.9 66.3 65.5
(d) Efeito da magnitude de & para situagdo da Fig. 6.39g: ( ) s/ carga horizontal H.
Magnitude da CI &, [mm]
Fator [%] TR sem A/1500 A/1000 A/500 A/250 A/100
0.00 2.37 3.56 7.11 14.22 35.56
sem 100.0 97.2 95.9 92.0 85.3 70.0
Ay sup. com 72.5 70.5 69.5 66.8 61.9 50.9
. sem 100.1 98.2 973 94.9 90.4 79.5
Arinf. o 97.9 97.1 9.1 93.6 89.3 78.8

A Tab. 6.33d considera o efeito da magnitude de &y, que é significativa, porém
valores superiores a A/500 caracterizam pecas refugadas pelo controle de qualidade das
fabricas, ndo tendo uso pratico. Para obter esses resultados (Tab. 6.33d), foi utilizado o
modelo da Fig. 6.39g, que curiosamente se torna assimétrico, préximo a configuracio

de colapso.

6.7.4 Fora de Prumo (FP)

Devido a simetria do modelo, s@o poucas as configuracdes de FP a serem
analisadas, como mostra a Fig. 6.40. Na realidade, as situacdes das Fig.s 6.40c,d
comportam-se da mesma maneira que os das Fig.s 6.40a,b quando ndo € aplicada a
carga H, e por isso ndo foram consideradas nas andlises seguintes.

O objetivo principal agora ¢é avaliar o efeito PA, e a sua participa¢do na carga de

colapso por flambagem.
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P P P P
oy it
Y
|
(c) FP direita — | / (d) FP direita + | \
‘P
1] Ao
| |
| |
| |
| |
| |
(e) FPduplo— / / (f) FPduplo—e+ / \ (g FPduplo+e— \ /

Figura 6.40 Configuragdes com FP do portal modificado.

A presenga da carga horizontal H majora o deslocamento horizontal no topo (Ap),
e por conseqiiéncia, o efeito PA fica acoplado (A = Ap+Ay), impedindo uma melhor
andlise da influéncia do FP (4y).

Na Tab. 6.34a os fatores de carga de colapso dessas configuracdes sdo listados,
considerando Ag = A/500, para uma ou duas colunas, como previsto nas normas (B = 0
nesses casos). Também é colocada a condigdo Ay = A/250 para uma s6 coluna.

Os modelos das Fig.s 6.40f,g sdo os casos em que o efeito do FP € benéfico por
causa da formagdo de um tridngulo (que é geometricamente estdvel), razdo pela qual se
obtém os mesmos valores da condi¢do perfeita.

Verifica-se nessas andlises que todas as grandezas obtidas para a condi¢do de FP
nas 2 colunas de Ay, correspondem as grandezas do portal com FP em 1 coluna de 2A,,
sendo que a diferenca médxima entre os esforcos obtidos € inferior a 3 %.

Deve-se também observar que os fatores de carga de colapso (sem a carga H)
considerando FP de A/500, representam apenas 3 a 5 % de reducdo na carga de
flambagem da estrutura. Isso acontece porque o portal possui pequena altura de coluna
(A) e a carga H ndo foi considerada. Note-se que na Tab. 6.30 para By = 0 os fatores de
carga sdo Ay sup.=70.2 e Acq inf.= 96.2, respectivamente, maiores que Os

correspondentes a FP dos casos (a)/ |, (b)\ | e (e)/ /daTab. 6.34a com TR.
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Tabela 6.34 Efeito do FP no portal modificado.
(a) Efeito de Ag = A/500

FP A, = A/500. Ay = A250.
Fator [%] | TR sem a/ 1,b\l e/ / F/\, e\ / | asi, b
sem 99.9 96.4 93.1 99.9 93.1
Ay sup. com 72.5 70.1 67.8 72.5 67.8
. sem 100.0 96.9 94.2 100.0 94.2
Acor inf. com 97.9 93.8 91.1 98.0 91.1

(b) Efeito da magnitude de Ay com TR

Magnitude do FP A, [mm]

Fator [%] | oo A/500 A/400 A/300 A/200 A/100
7.11 8.89 11.85 17.78 35.56
a/ | 70.1 69.5 68.5 66.7 61.9
Ay sup. el | 67.8 66.8 65.1 62.0 54.5
. a./ | 93.8 93.1 91.9 89.9 84.6
Acor inf. el | 91.1 89.9 88.0 84.6 76.3
(c) Efeito de H com TR e Ay = A/500 no caso da Fig. 6.40e / /
BH =H / Hy
Fator [%] 0.0 0.1 0.2 0.3 0.4 05 0.6 0.7
A, sup. 67.8 60.5 53.4 46.6 39.9 33.6 274 21.4
Ao inf. 91.2 85.1 79.5 74.0 68.8 63.7 58.9 54.2

O efeito da magnitude do FP A (Tab. 6.34b) é mais acentuado que o de CI d,
embora valores superiores a A/400 sejam condicdes rejeitadas na montagem das obras.

J4 com a presenga de H (Tab. 6.34c), verifica-se uma dréstica redugdo de
capacidade do portal, coerente com a soma do efeito PAy (do FP) com o efeito PAy,

sendo Ay o deslocamento horizontal no topo, provocado apenas por H (exemplo: com

By = 0.5, redugio a 66.2 %).

6.7.5 Curvatura Inicial e Fora de Prumo Conjugados (CI+FP)

Agora, as situacdes combinadas de imperfei¢cdes geométricas CI e FP geram 4
configuracdes para imperfeicdes em apenas 1 coluna, e 12 configuracdes para as 2
colunas, que sdo representadas na Fig. 6.41a-p.

Para se estabelecer a pior dessas configuracdes, serd avaliado o portal sujeito
inicialmente apenas as cargas verticais 2P, e em seguida se avalia a presenca de H.

Na Tab. 6.35 sdo mostrados os fatores de carga de colapso para todas essas
configuragdes com imperfei¢des, considerando Ag = A/500 e & = A/1000, para 1 ou 2
colunas imperfeitas. Para o pior caso de 1 coluna, considera-se o valor 2Ag = A/250 e
28y = A/500; sendo o esforgo horizontal H desconsiderado (By = 0) ou ndo (By= +0.5),

porém sem incluir TR.



Dissertacdo ® AR Alvarenga ® Cap. 6 — Exemplos 207

P P P
| ow !
J' Aot
I
I
So i)
I
\Y/
(a) 1 coluna: ) | (b) 1 coluna: L (¢) 1 coluna: )| (d) 1 coluna: (]
P
H
sk
So i .
/
(e) 2 colunas: ) ) (f) 2 colunas: )\ (g) 2 colunas: ) (h) 2 colunas: ) (

(i) 2 colunas: () (j) 2 colunas: [\ (k) 2 colunas: [ (1) 2 colunas: ((
P P P P
P
A i | Ao ' 1 A | Ao I/
} | ' r | } | // F ) 1 : | //<
Oo ) -~ O ‘ Jo | - %— ‘ el |
VZ 1 1/ 1 i
) | Iy | (J
(m) 2 colunas: AW (n) 2 colunas: A4 (0) 2 colunas: L) (p) 2 colunas: L[

Figura 6.41 Configuragdes com CI e FP conjugados no portal modificado.

Observe que esses fatores de carga de colapso sdo préximos, variam entre 92 a 98
% quando By = 0.0, e entre 64 a 69 % quando Py = 0.5. A condi¢do governante
corresponde a configuracdo geométrica mais propensa ao colapso, que € a da Fig. 6.41e

para ambas colunas.
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Tabela 6.35 Efeito do CI e FP conjugados no portal modificado.
(a) Efeito de Ay = A/500 e 8, = A/1000 em 1 coluna, sem TR.

FP + Clem 1 coluna 2A e 25,

Fator [%] | H=Py H, sem a) | b L | e )| a (| b U |
By =+0.5 - 61.4 61.4 58.1 58.0 55.2

Ay sup. Bu= 0.0 99.9 95.5 93.5 93.6 95.3 87.9
By=-0.5 - 59.1 56.9 62.7 60.3 53.9

By =+0.5 - 69.2 69.8 66.2 66.7 64.6

Acor inf. Bu= 0.0 100.0 96.2 96.1 96.1 96.3 92.6
By =-0.5 - 66.6 66.4 69.9 69.4 64.5

(b) Efeito de Ay = A/500 e & = A/1000 em 2 colunas, sem TR.
FP + Cl em 2 colunas

Fator [%] | H=Px H, e:) ) ) @ g ) ) h: ) (@ i:( ) IHAAN

Bu= 00 | 914 95.8 97.1 89.8 89.5 97.1

hsup 1 _ 05| 558 59.2 59.2 56.1 54.9 61.5
. Bu= 00 | 927 97.4 97.6 93.4 93.5 97.6
Aotinf 15— s05| 645 68.0 67.5 64.9 65.0 68.5

FP + CI em 2 colunas

Fator [%] | H=PuH, k() ([ m )/ n) [ o\ J p\ [

Bu= 00 | 959 92.4 97.1 95.9 95.8 97.1

hysup- | g _s05| S8 57.9 59.0 59.1 57.9 61.3
. Bu= 00| 973 93.8 97.5 97.4 97.3 97.5
halnf 1o L05| 680 65.4 67.4 67.8 67.9 68.3

@ Ver. 2008: Valores das colunas (f) e (h) estavam invertidos na versio original de 2005.

Deve-se notar que o fator de colapso para a configuracido tendo 1 coluna com
imperfeicdo da Fig. 6.41b, quando 2Ay = A/250 e 28, = A/500, é 0 mesmo do mais
critico (Fig. 6.41e) para 2 colunas com imperfeicdo, usando Ay = A/500 e & = A/1000.
J4 o fator de carga de escoamento para o caso da Fig. 6.41b € menor, porque ao colocar
todas as imperfeicdes numa sé coluna, o seu escoamento iniciou de forma prematura.

Por outro lado, no exemplo 6.4, da coluna engastada-livre, a configurag@o inicial
governante usava uma CI+ (positiva), agora a(s) configuracdo(¢des) inicial(ais)
governante(s) t€tm uma CI- (negativa). Observa-se que, na configuracio inicial mais

desfavorével (da Fig. 6.41e), a CI e o FP estdo na mesma dire¢@o do esforco H.

6.7.6 Tensoes Residuais (TRs)

Conhecendo a configuracdo inicial mais critica (da Fig. 6.41e), tendo 2 colunas
com imperfeicdes: FP Ag = A/500 e CI & = A/1000, agora se avalia o efeito das TRs. Ja
foi visto na se¢do 6.4 que o pardmetro M influi mais no fator de colapso que o diagrama
de TR. Na Tab. 6.36 verifica-se a variacdo da carga de colapso com 1, ao adotar o

diagrama de Galambos e Ketter (1957), incluindo a carga horizontal H (By = 0.5).
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Tabela 6.36 Influéncia das TR no portal modificado.

209

Fator Fator n = 6,/ 6, (Galambos e Ketter,1957)

[%] 0.00 0.10 0.20 0.30 0.40 0.50 0.60
Ay sup. 55.8 48.3 40.6 33.0 25.3 17.5 5.6
Acorinf. 64.5 64.2 63.8 63.3 62.7 62.1 614

Acol/Ap 0.3 101.9 101.4 100.8 100.0 99.1 98.1 97.0
Fator Fator 1| = o, / 6, (Galambos e Ketter, 1957) ECCS AS4100 | Isoldado

[%] 0.70 0.80 0.90 1.00 (1984) (1990) (PT)
Ay sup. 1.8 - - - 18.2 30.2 -
Acorinf. 60.8 60.1 59.5 58.8 63.6 64.2 62.1

Acol/Ap 0.3 96.1 95.1 94.0 92.9 100.5 101.4 98.1

Além disso, verifica-se na Tab. 6.36 a condi¢cdo de TR duplo linear do ECCS
(1984), de Bild e Trahair (1989) da AS4100(1990) e a de I soldados aproximada no PT.
Pode-se verificar que as variagdes sdo pequenas, sendo que o I soldado € o mais afetado.

Observa-se que a variagdo nos fatores de carga de colapso devido a TR para esse
problema € pequena, da ordem 2%: 63.3 (nN=0.3) < 64.5 (s/TR). Disso pode-se concluir
que as TRs contribuem na antecipacdo do inicio da plastificacdo, provocando uma
trajetoria com deslocamentos maiores para um mesmo fator de carga e uma distribuicdo
da plasticidade mais alongada, o que reduz um pouco os valores finais do fator de carga

de colapso.

6.7.7 Configuracao Inicial

Tendo estudado todos os aspectos importantes desse portal modificado, pode-se

enfim apresentar os resultados dessa andlise avancada, seguindo a Tab. 6.37.

Tabela 6.37 Andlise avangada do portal modificado.

(a) Com By =0.5

. ) s/ TR c/ TR
Caso Condicao Fig. A - » -
a Sem imperfei¢do 6.38a 60.1 < 60.2 68.0 < 68.1 354<355 66.4 < 66.5
b Curvatura inicial 6.40h 59.0<59.1 67.4<67.5 34.7<34.8 66.0 < 66.1
c Fora de prumo 6.41e 56.8<56.9 65.0<65.1 33.5<33.6 63.6 <63.7
d | CIeFP conjugados | 6.42e 55.7<55.8 64.5 < 64.6 329<33.0 | 63.3<63.4
(b) Com By = 0 (somente 2P aplicado)
. ) s/ TR c/ TR
Caso Condicao Fig. . Aot » Aot
e Sem imperfei¢do 6.38a - 100.0<100.1 | 72.4<72.5 97.9<98.0
f Curvatura inicial 6.40g 95.8<95.9 97.3<974 69.4 <69.5 96.1<96.2
g Fora de prumo 6.41e 93.0<93.1 94.2<94.3 67.7<67.8 91.1<91.2
h | CIe FP conjugados | 6.42e 91.3<91.4 92.7<92.8 66.4<66.5 | 90.3<90.4
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Conclusdo: o valor da carga limite para o portal modificado é definido pela
andlise avangada na configuragdo da Fig. 6.37b com TR: A = 63.3 % (P = 932 kN).

As trajetérias de equilibrio sdo apresentadas tanto para os efeitos isolados, na Fig.
6.42a: caso (b) CI e (c¢) FP, como para os efeitos combinados, na Fig. 6.42b caso (d)
com CI + FP. Nessas figuras sdo representadas as situacdes com e sem TR.

Como ja visto na secdo 6.4, a CI é menos critica que o FP para as estruturas

deslocaveis. E os efeitos combinados sdo os mais criticos.
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(b) Efeitos combinados, com e sem TR.
Figura 6.42 Trajetdrias de equilibrio do portal modificado.
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A situagdo combinada, mostrada na Fig. 6.42b, é a que governa a andlise
avancada, onde os efeitos de FP + CI + TR acoplados geram o menor fator de carga de
colapso. A magnitude do efeito da TR para esse exemplo, entretanto, ndo € expressiva
2%).

Através da Fig. 6.43a pode-se verificar a configuracdo final pré-colapso (com
fator de escala 50). No diagrama de plasticidade A [%], representado na Fig. 6.43b,
notam-se zonas pldsticas a compressdo nos pontos onde sdo previstas as RPs do
mecanismo plastico de andar. Entretanto, ndo se atinge o limite de resisténcia,
comprovando novamente que o colapso ocorre por flambagem ineldstica.

Tomando agora a configuracdo com imperfei¢do geométrica mais critica (Fig.
6.37b) para esse portal, incluindo os aspectos importantes ja definidos (n=0.3), realiza-
se entdo uma variagdo geral nos carregamentos H e P. Pode-se considerar que o
parametro By (= H/H,) relaciona o momento de plastificacio (formac¢do do mecanismo
de andar) M,, com a carga horizontal H, e que a carga P determina o axial N nas colunas,
podendo ser relacionado a carga de escoamento na compressao Ny.

Através da andlise avancada determina-se um novo diagrama N/Ny X M/2M,,
apresentado na Fig. 6.44, similar ao da Fig. 6.27, ja visto na se¢do 6.5 para o portal de
Kanchanalai (1977). Na Tab. 6.38 sao listados tanto os dados da curva de inicio do
escoamento, considerando o efeito das imperfei¢des da configuracdo inicial, bem como
da curva principal que representa a superficie limite obtida na andlise avancada.

Essa curva foi denominada no presente trabalho por superficie limite porque
corresponde a todos os estados limites desse portal, sujeito as cargas dadas, no seu

plano de andlise e dimensionamento (considerando a resisténcia e a estabilidade).

467 =7 46.7 =1

Hro- oo s =g
= Bl
71 E
i i
A=0.634
L L
7 s
A A
W= =
1 1/=
51.8 —1 518
[ ] dltimo incremento; | | dltima iterago. | a compressdo; | ] Linha de centro do EF.
(a) Deslocamentos de flambagem (b) Areas plastificadas A [%].

Figura 6.43 Configuragdo de colapso do portal modificado.
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—s—— Colapso

A ——&——  Escoamento
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Figura 6.44 Superficie limite obtida na andlise avancada do portal modificado.

Para pequenos valores de By (= M/2M,), o portal apresenta uma flambagem
ineldstica com pequena flexdo. A medida que Pu cresce a flambagem comeca a ser
mesclada com uma plasticidade cada vez maior, e para valores superiores a 0.5 acontece
uma plasticidade elevada com colapso por flambagem no final.

Quando se aproxima do extremo (Bu = 2, P = 0 e Bm = 1), apresenta-se o
mecanismo de andar com RPs formadas na flexo-compressao (sem flambagem), como
previsto na plasticidade cldssica (ERP).

Deve-se lembrar primeiro, que nesse problema sdo formadas (pela teoria plastica
cldssica) 4 RPs, e por isso o fator adimensional dos momentos é 2M, Assim, o
comportamento do conjunto reduz a metade a influéncia do momento, em relacdo a
andlise de uma barra simples, cujo diagrama € dado apenas por N/Ny e M/M,,

Nota-se também que ambas curvas indicadas (nesse diagrama) tendem a ficar
mais linear que as similares obtidas na Fig. 6.27, da secdo 6.5, tanto no escoamento
como na carga limite. Isso significa que a relacdo entre N/Ny, X M/(vM,) estd se
aproximando do linear, sendo v um coeficiente que define a quantidade de RP
necessdria para formar o mecanismo pléstico de andar dividido pelo niimero de colunas

(parametro v = 4 RPs para mecanismo de andar/2 colunas = 2).
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Tabela 6.38 Superficie limite do portal modificado.

N/N, M/2M, N/N, M/2M,
0.000 0.995 0.410 0.500
0.050 0.954 0.526 0.375
0.100 0.907 0.633 0.250
0.150 0.849 0.682 0.200
0.200 0.782 0.734 0.150
0.250 0.712 0.761 0.125
0.300 0.643 0.788 0.100
0313 0.625 0.843 0.050
0.350 0.576 0.903 0.000

Note que no portal de Kanchanalai (1977) o valor do parametro € v = 1, entdo o
diagrama foi realizado usando como fator adimensional 1 Mp. J4 a superficie limite do
portal modificado foi definida com v = 2, entdo o fator adimensional agora é 2 Mp,
tendo o efeito de reduzir a magnitude da nio-linearidade.

Como os valores de N estdo relacionados com M, na medida que os efeitos PA,
PJ, e indiretamente M¢, estdo participando ativamente em M, e que as TRs e a
plasticidade v@o reduzindo os valores do momento fletor efetivo Mgt que estd atuando

no sistema estrutural (percebido pelo mecanismo plastico), ou seja, pode-se escrever:
Mere(TR,€p) = M(TR,€p) — (PA + PS + M0), ©6.7)

onde se indica que M € funcdo da TR e da plasticidade (gp), € que 0 M perde uma
parcela de efeitos de segunda ordem, que provocam a flambagem antes que apareca a

formacdo do mecanismo de andar.

477 I I 225
32.6 [Trrs Ml 477
36.7 = 25 36.7 =T 125
gl = 486 =1 < 337 505 54 g 29.1
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=i f =R
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H 1A [
1384 e 138 N=NNy=0843 138 — : - 138 ! A =N/Ny=0.100 !
jf = jrl =
S Bm=M/(2Mp) =0.100 5 1 - ! (8 M= M/(2Mp) = 0.907 !
v/ (=
o i — L v
- = i .
= 495 = 4938 179 A 505 167 1 A 516

Plasticidade: || a compressdo | atragdo [ ] Estado eldstico [ 7 Linha de centro do EF.

(a) Flambagem inelastica (b) Mecanismo com flexo-compressao

Figura 6.45 Fatias plastificadas A [%] no colapso.
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Para se entender melhor o comportamento que esse diagrama descreve, sdo
mostrados nas Fig.s 6.45a,b os diagramas de plasticidade de dois pontos (A e B)
préoximos aos extremos da superficie da Fig. 6.44 de onde se pode afirmar:

a. o ponto (A) como ilustra a Fig. 6.45a, possui pequeno Py, e assim existe a
predominincia da flambagem ineldstica no colapso. Com isso as ZPs sdo
praticamente idénticas em ambas colunas, sendo apenas de compressio e
duplas, se estendendo ao longo de toda altura, ndo ocorrendo ZPs na viga;

b. o ponto (B) como mostra a Fig. 6.45b, na extremidade da curva préxima ao
valor Bm (= M/2M,) = 1, (N/Ny tende a zero), mostra que o comportamento
nesse trecho da superficie é notoriamente ndo-linear e ressalta os efeitos da
plasticidade formando o mecanismo de andar, contendo ZPs de tracdo e de
compressdo (as ultimas um pouco maiores devido ao esfor¢co normal N, que

pode ser pequeno mas ndo € desprezdvel), como mostra a Fig. 6.45b.

Enquanto no primeiro caso a plasticidade se desenvolve em ZPs apenas nas
colunas, no ultimo caso as ZPs também abrangem a viga, com um comportamento mais
préximo de um conjunto.

E importante verificar que todo esse comportamento ¢é influenciado pela
configuracdo inicial. Portanto, os valores PA e PJ irdo contribuir significativamente
quando o valor de P for expressivo. Assim, esses efeitos serdo mais importantes se
provocam acréscimos de momentos, do que nos outros esforcos (N,Q), e
principalmente, ao ampliar cada vez mais os deslocamentos (u, v, 8), no sentido de
tornar a configuracdo inicial mais préxima da configuracdo de colapso. (Observe que a

contribuicdo de M¢ é pequena, e tende apenas a reduzir a tendéncia a formacdo do

mecanismo plastico de andar).

Concluindo: se as imperfeicoes geométricas sdo dispostas de tal forma a
favorecer o aparecimento de efeitos PA e Po, que aceleram a degradagdo da rigidez da
estrutura na dire¢do do colapso, o fator de carga tende a ser minimizado.

Essa € a mais importante conclusdo (coroldrio) deste trabalho e servird de base

para a proposta de um teorema a ser apresentada no préximo capitulo.
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Por fim, é desejo do autor desta dissertagdao que esses exemplos, cuidadosamente
selecionados e com os dados claramente identificados, possam constituir um banco de
provas minimo, que possa ser também utilizado por outros pesquisadores e engenheiros
do Brasil, com o intuito de comprovar suas formula¢des e qualificarem suas andlises
inelasticas de segunda ordem, de forma a realizar uma andlise avancada no plano

(segundo as definicdes de Chen e White, 1993).
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7.1 INTRODUCAO

Neste capitulo sdo apresentadas as conclusdes, as criticas, as possiveis melhorias e
finalmente insercdes para a continuagao desta pesquisa.

Na secdo 7.2 procura-se enfatizar pontos ja mostrados ao longo deste trabalho,
culminando com a apresentacdo de uma proposta de teorema.

Os limites e falhas naturais contidas em qualquer processo de andlise estrutural
numérica, oriundos tanto das simplificacdes como dos modelos numéricos, e também
alguns comentdrios sobre os procedimentos sdao apresentados na secao 7.3.

Em seguida, na secdo 7.4, procura-se vislumbrar novos caminhos para a
continuacdo deste trabalho e outras contribuicdes que podem ser desenvolvidas nesta
linha de pesquisa.

As referéncias bibliograficas deste capitulo estao na se¢do 7.5.
7.2 CONCLUSOES

As conclusdes, algumas das quais ja expressas em outras partes deste trabalho,
serdo apresentadas a seguir reunidas por tépicos relacionados as partes principais dessa
dissertacdo, a saber:

a. andlise avancada;

b. zona plastica;

c. método das fatias;

d. aspectos importantes; e complementando,

e. conceito estrutural.

7.2.1 Analise Avancada

A andlise avancada mostra circunstancias do cdlculo estrutural imaginadas
raramente na pratica. A procura de uma configuracdo geométrica inicial, com as
imperfeicOes incluidas, foi levada as ultimas conseqiiéncias no final do capitulo 6 (na
secdo 6.7). Foram analisadas vérias configuragdes com imperfeicdes, com o firme
proposito de explorar todas as possibilidades.

Num escritério de projetos, evidentemente, ndo seria possivel realizar todas essas

variagOes de andlise, tendo em vista o custo e o prazo das obras.
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Surge dai, naturalmente, a necessidade de se definir um roteiro de cédlculo que

permita ao profissional de engenharia executar, futuramente, a sua andlise avangada de

forma objetiva. Propde-se entdo um roteiro que podera ser empregado nessa finalidade,

que € composto das seguintes etapas:

a.

b.

fazer o lancamento da estrutura ou a esbogar a concep¢ao estrutural;

realizar um cdlculo preliminar eldstico de primeira ordem, para uma visao
inicial geral do comportamento estrutural e fazer o pré-dimensionamento
(estimar perfis);

executar um cdlculo elédstico de segunda ordem, com o objetivo de obter-se a
deformada da estrutura, ou configuracdo deslocada bésica, e avaliar se €
necessario desenvolver um modelo ineldstico (verificar se ocorre plasticidade
e se isso afeta o comportamento da estrutura);

com base nos resultados anteriores, para cada hipdtese, deverd o engenheiro
através também da sua experi€ncia, dispor as imperfeicoes geométricas que
sejam favoraveis a obtencao da configuracao de colapso;

realizar a andlise ineldstica de segunda ordem e determinar a configuracdo de
colapso, ajustando em seguida as imperfeicoes geométricas de forma a
procurar reproduzir condicdes para que essa geometria inicial favoreca o
aparecimento da configuracdo final, ajustando e voltando ao passo (e) quando
acontecer a introducao de modificacdes ou alteragdes de comportamento;

por fim, executar a andlise avancada e verificar assim o dimensionamento, ou
seja, introduzir todos os aspectos importantes (CI + FP + TR) na andlise
ineldstica de segunda ordem para determinar o fator de carga ou estado limite;
analisar os resultados, ajustar perfis e materiais, retornando ao passo (d) ou (e)
ou (f), conforme necessario;

verificar adequagdo ao uso (deformagdes sob carga de trabalho) e condi¢des

complementares, seguindo para o restante do célculo.

Nota-se que a configuracao deformada de flambagem ineléstica indicada na Fig.

7.1b sugere a ado¢do da configuragdo inicial com as imperfei¢des indicadas na Fig.7.1a.

Portanto, ndo seriam necessdrias realmente tantas andlises quanto as desenvolvidas. De

fato tais andlises serviram apenas para comprovar tacitamente o que agora € proposto.
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(a) Configuracdo inicial com imperfei¢oes (b) Configuragdo de colapso

Figura 7.1 Configuragdes do portal de Zhou et al. (1990) modificado.

E importante lembrar que devem ser feitas as verifica¢des fora do plano e garantir
o atendimento as diversas exigéncias das normas e do proprio método, como as
expressas nas secoes 3.3, 3. 4 e 4.4.

Pode-se concluir que a andlise avangada € capaz de determinar com seguranga a
capacidade de uma estrutura na medida em que os problemas de banco de provas, tanto
os aqui resolvidos como outros, de maneira geral, foram ensaiados em laboratérios,
representando assim valores com extrema precisdo, o que também qualifica os
resultados do presente trabalho.

Deve-se esperar que ao longo dos proximos anos, com o natural desenvolvimento
tecnologico, a andlise avancada ganhe uma normalizagdo prépria e passe a ser
empregada de maneira efetiva no projeto. Assim, uma das razdes particulares desta
dissertacdo, que € a divulgacdo e a apresentacdo dessa anélise, fica cumprida.

Ao considerar os efeitos PA, PO e Mo na andlise, e ndo através de uma forma
indireta, como em curvas de coluna, equagdes de interacdo e cargas nocionais;
consegue-se entender melhor o comportamento da estrutura. Mesmo em simples portais,
como os analisados, pode-se verificar:

a. o efeito de uma carga horizontal H amplificando o PA, no portal modificado

com FP, na parte final da secdo 6.7;
b. a curvatura das barras com P9, na estrutura travada de Zhou et al. (1990), no
inicio da sec¢do 6.7; e

c. o efeito M¢, o qual se supde explicar pequenas diferencas nos resultados do

portal de Kanchanalai (1977) da se¢do 6.5, ou seja, pode-se concluir que esse

efeito também deve ser considerado.



Dissertacdo ® AR Alvarenga ® Cap. 7 — Considerac¢des Finais 224

Foi verificado pelos varios testes, nem todos necessariamente incluidos no corpo
deste trabalho, que a superficie de plastificacio do AISC LRFD (1993) representa um
limite que raramente foi superado. Por outro lado, isso pode estar vinculado ao
diagrama de tensdes residuais (TR) de Galambos e Ketter (1957) empregado em vdrios
exemplos.

Deve-se notar que a ultima estrutura analisada, Fig. 6.37a, sob a qual sdo feitas
vdrias andlises, representa um portal com pequena carga horizontal e grande carga
vertical, onde o colapso acontece por flambagem ineldstica. Com a presenca de
momentos, as se¢oes dos perfis Is com plasticidade elevada se transformam em Ts, ou
seja, a plasticidade estd ocorrendo na alma, que possui TR constante, isso entdo pode de
alguma forma influenciar esses resultados.

Em todas as anélises, os efeitos secunddrios deram origem a importantes redugdes
na capacidade da estrutura, que de outra forma ndo seriam avaliados. Também

propiciam um caminho para o aparecimento da configuracdo de colapso.

7.2.2 Método da Zona Plastica

O método da zona plastica permite compreender como a plasticidade evolui de
forma gradual numa peca, como foi mostrado nos diagramas de plastificagdo de alguns
exemplos do capitulo 6.

Agora € importante fazer um resumo das circunstancias que envolvem o colapso
das estruturas, relacionando com as premissas de sua configuracao inicial.

Se uma estrutura € composta de barras esbeltas, a natureza do colapso serd uma
flambagem eléstica. A plasticidade, caso se manifeste, € de caracter local, ndo modifica
0 comportamento ou a carga limite encontrada, como foi visto na flambagem elastica de
colunas com A, > 1.5, na se¢o 6.3, onde a flambagem € eldstica, mas acontecem regides
plasticas nas colunas. Talvez nessas condi¢des, a andlise avangada poderia até ser uma
andlise eldstica de segunda ordem, como descrita na se¢do 2.4, incluindo as
imperfeicOes geométricas estipuladas, baseando-se na deformada eldstica mesmo.

Por outro lado, se a estrutura ndo € esbelta, a plasticidade pode modificar o seu
comportamento, ja que a carga de flambagem eléstica serd tao elevada que dificilmente

¢ atingida sem que antes ocorram outros fendmenos.
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Entra-se entdo no contexto desta dissertacdo, e assim podem-se descrever as

seguintes situacdes nos portais:

a. quando sdo aplicadas cargas na viga e ali se formam ZPs, sendo que as
colunas sofrem pequenas ou nenhuma plastificacdo, entdo o colapso acontece
por formacdo mecanismo pldstico de viga, que € previsto na plasticidade
classica (PC). Isso sucede no portal com bases rotuladas de Zhou et al
(1990), visto na se¢do 6.7;

b. quando as cargas verticais ndo sao significativas, predominando cargas
horizontais que provocam o tombamento do portal, entdo as ZPs se distribuem
entre a viga e as colunas, formando um mecanismo pléstico de andar a flexo-
compressdo, sem flambagem, como no caso do portal modificado, com M/M,
proximo de 1, (da subsecdo 6.7.1, Tab. 6.28);

c. quando os esforcos normais nas colunas (provocado por cargas verticais)
permitem que os efeitos conjuntos descritos nos itens (a) e (b) anteriores nao
provoquem a flambagem, pode acontecer a formacdo do mecanismo plastico
combinado a flexo-compressdo. Isso quase ocorre no portal com bases
engastadas de Zhou et al. (1990). Ambas as bases plastificam naquele portal,
mas nenhuma chega ao limite de resisténcia. Por exemplo, se fossem aplicadas
cargas P diferentes nas colunas, de tal maneira que apenas uma das bases
engastadas apresenta-se ZP, o colapso aqui descrito aconteceria; e

d. quando os esforcos axiais nas colunas sdo significativos, o colapso € por
flambagem ineléstica, tendo ou nao plasticidade associada. Em alguns casos a
plasticidade alonga o tracado da trajetéria de equilibrio (curva fator de carga A
versus deslocamento no topo u), combinando-se a flambagem, principalmente

no trecho intermedidrio da superficie limite da Fig. 6.44 da subsecao 6.7.7.

As situagdes anteriormente descritas para os portais simples correspondem a
situagdes de sistemas estruturais de maior porte também. Note que as situagdes
descritas nos itens (a), (b) e (c) sdo tipicas da formag¢do de mecanismo pléstico, nas
quais a influéncia das imperfeicoes geométricas é menor.

Nesses casos, em geral uma pequena melhoria do dimensionamento da viga com

maiores plastificagdes, inibe que os itens (a) e (c) governem o problema.
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A situac@o do item (b) é basicamente de um sistema estrutural com elevadas
cargas horizontais (exemplo: pdrtico de travamento), o que também nao € usual. Ao se
desenvolver a concep¢ao de uma estrutura para resistir a esses tipos de esforcos, sugere-
se a adog¢do de sistemas contraventados (menos deslocdveis e mais econdmicos).

Portanto, considerando a prética do projeto, a situagdo predominante € a do item
(d), que foi de fato o tipo de estrutura avaliado no presente trabalho, ou seja, o colapso é
determinado por flambagem ineldstica do conjunto, ou parte do mesmo.

Em pecas sujeitas a cargas de compressao maiores, com tensodes residuais também
elevadas (exemplo: perfis soldados), a influéncia dos aspectos importantes (CI, FP e
TR) parece ser mais relevante, razdo para se utilizar o método da ZP e expressar alguma
preocupacdo no uso de métodos de plasticidade concentrada nesses problemas, e até
recomendar pesquisas complementares avaliando esse tema.

Foi mostrado que € possivel, em alguns casos, adotar o método das cargas
nocionais (ERP-CN) para aproximar circunstancias relativas a curvatura inicial (CI) e
fora de prumo (FP), majorando a dltima imperfei¢ao para englobar a primeira (subse¢ao
6.4.3, Fig. 6.21). Esse procedimento pode causar certo superdimensionamento, por
outro lado facilita bastante a andlise. Entretanto, as restricdes indicadas nas normas
parecem justificadas.

Embora o método ERP refinado (ERP-R) possa capturar os efeitos de segunda
ordem com menor nimero de EFs; os modelos deveriam usar pelo menos 4 EFs por
barra, com o objetivo tanto de capturar o efeito P, como também melhorar a resposta
(mais préoxima de ZP).

Os modelos ERP com secdo montada (ERP-M), dentre os que avaliam a
plasticidade concentrada, mostraram um comportamento mais pretensioso, porém nao é
o objetivo desse trabalho comparar métodos. Deve-se ressaltar, entretanto, que aspectos
encontrados na ZP merecem um estudo mais cuidadoso por parte dos pesquisadores que
procuram simplificar o fendmeno da plasticidade. Alguns pontos devem ser apreciados:

a. os métodos ERP deveriam considerar o traslado dos CGs das secdes plasticas.

Conforme Kim e Chen (1996), os resultados produzidos por El Zanaty et al.
(1980) ndo consideram isso. A parte de ensaios desse ultimo trabalho é
importante, mas os resultados obtidos pela formulagdo ndo deveriam ser

usados pelos pesquisadores como banco de provas;
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b. a distribuicdo da plasticidade em zonas e sua forma ao longo da barra (EFs)
sdo varidveis, o que pode interferir no comportamento do modelo. Pode
acontecer também de ndo ser avaliado adequadamente, quando é aplicado um
método de plasticidade concentrada (ERP);

c. € discutivel a proposta de Chan e Chui (1997, 2000) que a alma se encarregue
de absorver todo o esfor¢o normal, pois isso depende da distribui¢cdo de TRs
adotada nas sec¢des, que podem favorecer ou ndo a plastificacido acelerada da
alma. Nos exemplos empregando o modelo de TRs de Galambos e Ketter
(1957), na maioria das vezes, as abas ja apresentavam uma plasticidade

elevada, quando as almas comegaram a escoar.

Assim, € sugerido que os refinamentos precisam de férmulas ou ajustes para que
possam acompanhar o que estd sendo mostrado por modelos de ZP. A degradacdo da
rigidez varia ao longo da barra (e dos varios EFs), e ndo apenas nas extremidades de
uma Unica barra. Parece que o caminho mais simples seria subdividir as barras, embora
essa subdivisdo, por outro lado, signifique perder um pouco dos atrativos da abordagem
com a plasticidade concentrada.

Também é de destaque o papel da TR, na andlise com ZP. E muito importante
perceber que os diagramas de TRs sdo hipotéticos, ou seja, nas pecas reais alguns
pontos podem atingir valores de tensdes muito elevados, durante o seu trabalho
estrutural. Ao empregar modelagens mais sofisticadas de TR, como a de Bild e Trahair
(1989), a dupla linear da ECCS (1984), entre outras, nota-se comportamentos diferentes,
em que a plasticidade cria duas e em alguns casos até trés ZPs ao longo da barra, nas
mesmas se¢des, como no portal de Vogel (1985) da secdo 6.6. Isso significa que ao
simplificar os modelos, podem-se cometer enganos de apreciacao induzidos pela falta
de informagdo sobre o comportamento no interior da(s) barra(s).

Por outro lado, embora ndo seja objetivo desta dissertacdo, ao utilizar as ZPs,
pontos potenciais de ocorréncia da flambagem local ficam evidenciados, permitindo
assim uma atitude de precau¢do do engenheiro.

Aliado a andlise avangada, o método da ZP provou que nos dias de hoje, é
necessario um empenho por parte dos fabricantes de computadores e sistemas
operacionais para que se possam disponibilizar recursos tanto nas maquinas quanto nas

linguagens, de forma que a ZP possa sair do meio académico, para o uso no projeto.
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Ao contemplar todos os recursos que as maquinas hoje ja oferecem, pode-se

prever que muito em breve isso podera ser realidade.

7.2.3 Técnica das Fatias

A técnica das fatias, do ponto de vista conceitual, j4 provou seus méritos; porém
ao se fazer simplificacOes e ao passar do puramente matemadtico infinitesimal para o
campo numérico: “formulacoes menos robustas costumam apresentar inconsisténcias”,
como alertaram Meek e Loganathan (1990). O que justificou as divergéncias
encontradas e deram origem as modificacdes introduzidas nesta dissertagao.

Um aspecto que ndo foi indicado antes se refere ao limite de uso da formulagdo
numérica desta dissertacdo as estruturas sujeitas ao regime de pequenas deformacdes
(pequenos deslocamentos). Ficou claro que os bons resultados obtidos estdo ligados ao
fato de serem abordados problemas dessa categoria. Fora do contexto desta dissertacao,
constatou-se, por exemplo, que para o problema do galpdo de Vogel (1985), com um
modelo bem similar aos empregados neste trabalho, os resultados obtidos ndo se
apresentaram tao acurados.

Por outro lado, a contribuicio do presente trabalho denominada integracdo
iterativa dos esforcos normais conseguiu obter resultados surpreendentemente bons,
tendo em vista a simplicidade do processo introduzido.

A coeréncia dos resultados é demonstrada pelo nimero de fatias plastificadas que
¢ igual em secOes adjacentes, sujeitas aos mesmos esfor¢cos. Como essas fatias sdo
avaliadas em 2 EFs distintos, com diferentes posi¢oes e relacdes de cortantes, esforcos
axiais, etc; era de se supor que isso ndo acontecesse. Melhor ainda, as deformacdes
capturadas por fibras adjacentes de EFs distintos, muitas vezes também sao idénticas ou
muito préximas (exemplo: problema do portal de Vogel, 1985; ver apéndice I).

Isso leva a crer que os bons resultados deste trabalho sdo fruto tanto do acerto
dessa contribui¢do, como também comprovam a coeréncia e exatiddao de todo o restante
principalmente nas consideragdes de translado do CGs, nas avaliacdes das propriedades,

tensdes e deformacdes do trabalho de Lavall (1996).
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7.2.4 Aspectos Importantes

Ficou demonstrada neste trabalho a importancia da consideracdo destes aspectos:
curvatura inicial, fora de prumo e tensdes residuais (CI, FP e TR), embora talvez o
portal de analisado no final da secdo 6.7 (de Zhou modificado) ndo tenha sido tdo
sensivel quanto desejado.

A curvatura inicial sozinha ndo pareceu tao importante, porém quando conjugada
ao fora de prumo, mostrou que precisa ser considerada, e mesmo nas estruturas
aporticadas seu efeito pode surpreender.

O fora de prumo fica ressaltado na presenca de cargas combinadas verticais e
horizontais. E sempre importante, embora nio tenha sido abordado aqui por causa do
espaco, verificar a movimentagao horizontal do andar, expressa agora no sentido do
estado de uso, ou seja, um deslocamento lateral excessivo.

Ficou claro que a plasticidade reduz a rigidez das colunas, e em conseqiiéncia, a
estrutura fica mais flexivel, o que leva a uma majoragdo dos efeitos secundarios (PA e
PJ) e majoragdo de esforcos (ndo apenas dos momentos). Considerando os estudos
realizados no portal modificado, da subse¢do 6.7.7, houve a predominéncia do colapso
determinado por flambagem ineldstica, tendéncia essa que deve se estender as outras
estruturas.

As tensdes residuais, na forma como foram abordadas nesta dissertacdo,
participam tanto no comprometimento da estrutura de forma antecipada, por causa do
inicio do escoamento, como na expansio das ZPs, que assim deixam de ser algo num
ponto localizado (RP) para se estender por varios EFs. Logo, a presenca de uma maior
quantidade de EFs é necessdria para avaliar essa extensao da ZP de forma mais real.

Pode-se melhor esclarecer essa conclusdo, reproduzindo em seguida alguns
diagramas de plasticidade do portal analisado na subsecdo 6.7.7, na situagcdo pré-
colapso, onde se verificam diferentes distribuicdes de zonas plasticas, como mostrado
na Fig. 7.2.

Mostrou-se que a forma do diagrama de TR algumas vezes € menos critica do que
a relagdo 1. Por isso, surge a recomendagdo de que os processos de fabricacdo procurem
diminuir as TRs nas pegas. Talvez reduzir a elevada quantidade de soldas e de cortes ao
macarico nas pecas. Por outro lado, podem-se usar processos de recuperagdo ou de

alivio das tensdes, principalmente nas regidoes proximas as soldas (normalizagao).
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Figura 7.2 Distribuicao das zonas pldsticas.

7.2.5 Conceito Estrutural

Ao longo de todas essas andlises que envolveram alguns cdlculos processados
inimeras vezes, ficou claro que o colapso por formacdo de mecanismo plastico, do
ponto de vista de estruturas com colunas robustas (pequenos A.), € bastante improvavel
que aconteca nas estruturas reais.

Isso porque tal mecanismo de plastificacdo s6 surge na quase auséncia de
esfor¢os axiais de compressdo. Na pratica, as cargas axiais do sistema estrutural nao
sio tdo reduzidas assim. E possivel que apareca uma plastificacio crescente até
acontecer a flambagem ineldstica. As vezes, os fendmenos parecem entrelagados, mas
mesmo assim, com uma carga axial pequena haverd a tendéncia para que ocorra a
flambagem ineldstica antes da formagdo do mecanismo pldstico de colapso. As
excecodes podem ser:

a. casos j4 citados anteriormente; e

b. casos nos quais se incluem as ligacdes, cujo comportamento nao foi avaliado

neste trabalho, visto ndo ser objetivo do mesmo (supde-se que pode haver

modificagdes de comportamento).

No portal modificado da subse¢do 6.7.7 quando 0 < H < 0.25 H,, tem-se a
condi¢do onde parece que a plasticidade serve apenas para preparar a estrutura para a
flambagem. Para valores maiores de H, o efeito parece se combinar, reduzindo a
trajetéria de equilibrio, porém ainda manifestando flambagem. O mecanismo plastico de
andar s6 aparece para valores elevados de H (proximos de 2Hy).

O estado de plastificacdo das barras varia, conforme as diversas imperfei¢oes

introduzidas nos modelos, inclusive a ordem de formacao dessas ZPs.
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Proposta de um Teorema

Deseja-se agora, avaliar o comportamento genérico das estruturas, baseando-se
nos portais ja analisados, que terdo o colapso provocado pela flambagem inelastica.

A idéia € apresentar um conceito mais amplo: no sentido de que a carga de
colapso tem pequena variacdo, na medida em que representa a energia que € gasta para
levar a estrutura da configuracdo inicial, com imperfei¢des impostas, a configuracao de
flambagem ineldstica, que representaria um estado Unico, para aquela circunstancia de
carregamento.

Considerando uma dada estrutura, hd situacdes em que o fator de carga de colapso
€ maior porque as imperfei¢cdes iniciais introduzidas no modelo opdem-se a
movimentacdo da estrutura na dire¢ao da configuracdo de flambagem. Por outro lado,
existem imperfeicOes que permitem a estrutura atingir a configuragdao de flambagem
mais rapidamente, ou seja, requerem uma menor energia de deformacdo (menores
cargas) e possuem portanto maior risco estrutural. A fung¢do do calculista é procurar
determiné-las e assim estabelecer as condi¢des necessarias de seguranca.

Portanto, apresenta-se agora uma proposta de teorema, definindo a existéncia de
um estado de flambagem ineldstica, para o qual todas as configuracdes iniciais
convergem, estado esse que independe da trajetoria (historico do carregamento), e as
diferengas encontradas nos fatores de cargas de colapso e esforcos correspondentes,
representam apenas uma medida de como a configuragdo inicial favorece ou ndo a
estrutura poder atingir esse estado final.

Chegando-se a esse estado, nenhum acréscimo de carga € possivel, e a estrutura
entra na conhecida parte descendente da trajetéria, que levard a ruina. Por esta razdo, é
estabelecido como condicao limite, o dpice da trajetoria.

Esta condi¢do limite é determinada por uma superficie limite, como a representada
na Fig. 6.44. Para ser atingido esse estado de deformagdes, partes diferentes da estrutura
podem sofrer plasticidade, dependendo da configuragdo inicial e das fontes de energia
de deformacao (cargas).

Pode-se construir um portal com a coluna engastada-livre de Hajjar et al. (1997)
da se¢do 6.5, colocando-se uma viga inextensivel (A;= o), como ilustrado na Fig. 7.3a.

Por conseqiiéncia, a configuracio de colapso encontrado seria o da Fig. 7.3b.
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(a) Configuragdo inicial com imperfeicdes (b) Configuragdo de colapso

Figura 7.3 Portal formado com a coluna engastada-livre de Hajjar et al. (1997).

Comparando com a Fig. 7.1ab, nota-se claramente que a forma da flambagem
inelastica € diferente, e que as configuracdes iniciais que obtiveram os menores valores
da carga limite (em todas as possiveis), foram exatamente as que possuem uma forma
geométrica que reproduz aproximadamente a da configuragcdo de colapso.

Pode-se prever que uma ligagdo pode modificar esse comportamento, na
propor¢ao em que as configuracdes iniciais e de colapso dos portais mostrados, com a
viga rigidamente ligada ou com a viga rotulada, sdo muito diferentes (!)

As partes menos resistentes geometricamente tendem a entrar em plastificacdo de
forma mais abrupta, sendo as ultimas a se formar na trajetéria de equilibrio, e com
minimos passos de carga. Ja as partes mais resistentes consomem mais energia, sao
aonde a plasticidade manifesta-se primeiro e onde o processo € mais intenso.

Dessa forma, ndo se deve considerar as partes que escoam primeiro
necessariamente como as “mais fracas”, € sim como as que apresentam maiores
dificuldades ao estabelecimento da configuracdo de flambagem de parte ou de todo o
conjunto da estrutura.

E as vezes, as imperfei¢des tanto favorecem numa dada direcdo (que resulta na
configuracdo de flambagem), quanto impedem na outra dire¢cdo (configuracdo de
flambagem na direcao oposta). Isso para estruturas geometricamente simétricas.

E importante também salientar aqui, que estruturas simétricas tendem a apresentar
pontos de bifurcacdo do equilibrio em configuragdes assimétricas (Silveira, 1995) visto

que existem pequenas diferencgas que transformam a suposta simetria numa irrealidade.
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As tensOes residuais servem tanto para iniciar mais rapidamente o processo de
plastificacdo, como aproximar o estado final do colapso, tornando a trajetéria de
equilibrio mais horizontal, num trecho maior, porém com um deslocamento final menor
e carga de colapso menor, do que quando nio é considerada. A medida que 1 cresce, a
trajetéria aumenta, porque custam fechar as ZPs nos pontos onde remanesce a tracao.

Assim, pretende-se enunciar essa proposta de teorema da seguinte forma:

a configuragdo de flambagem ineldstica de uma estrutura com colunas robustas,
sujeita a um dado carregamento, corresponde a uma configuracdo geométrica com
imperfeicoes iniciais de aspecto similar, na qual é necessdrio o menor valor do fator de
carga A para atingir o colapso que corresponde ao aparecimento de singularidade na
MRG (pivo).

Portanto o fator de carga de uma dada configuracdo geométrica, com quaisquer
imperfei¢des, € uma medida de quanto a estrutura estd proxima ou ndo do colapso. Isso
indica que o fator de colapso (bem como esfor¢os, tensdes, deformacdes) é varidvel,
mas a configuragdo de flambagem para aquele carregamento ndo. E assim, todas as
trajetdrias de equilibrio de configuragdes com imperfeicdes, tendem a definir um dnico
estado de flambagem ineléstica, para um dado carregamento.

Isso se fundamenta nas pesquisas de von Karman em 1909, que deram origem as
curvas de deflexdo de colunas, desenvolvidas por Chwalla (1934) ao estudar as barras a
flexo-compressao (Higgins et al., 1971).

No regime eldstico, isso era definido por um ponto de bifurcacdo do equilibrio.
No regime ineldstico ocorre 0 mesmo, porém com valores bem inferiores.

A deformada eldstica ndo corresponde a essa configuragdo, porque a plasticidade
pode modificar os modos de flambagem associados, porém serve como um ponto de
partida (estimativa) para o engenheiro.

Por essa razdo, ao se encontrar a deformada ineléstica da estrutura, é possivel se
estabelecer as imperfei¢cdes geométricas adequadas, que fornecerdo o menor dos fatores
de carga para aquele carregamento. As imperfeicdes devem procurar reproduzir
geometricamente a deformada ineldstica, favorecendo assim a obter-se a configuragcdao
de flambagem ineldstica, com o uso de menor energia (cargas). O menor de todos os

fatores de cargas determina a carga limite que € objetivo da andlise avangada.
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(a) Configuragdo inicial com imperfei¢des (b) Configuragdo de colapso

Figura 7.4 Configuracgdo inicial contrdria ao colapso.

A demonstracdo desta proposta de teorema fica mais simples acompanhando a
Fig. 7.4a, onde se mostra o portal estudado na subsecdo 6.7.7, com a configuracao de
imperfei¢des iniciais mais critica, porém na direcdo oposta ao esfor¢co horizontal H
(portal oposto). Se ndao houvesse essa carga, a configuracdo de flambagem seria oposta a
indicada na Fig. 7.4.b. No entanto, a configuracdo de flambagem repete, por assim
dizer, a configuragdo ja vista na Fig. 7.1b.

Como a configuragdo inicial é exatamente o contrario da mais favordvel, devem-
se encontrar valores de fatores de carga maiores, como de fato:

a. escoamento: Ay =65.3 (oposto) >A,=55.7 (limite); e

b. flambagem: A, =71.8 (0posto) > Aco = 64.5 (limite).

Note que os valores dos fatores de carga do portal oposto sdo também superiores a
todos os indicados na Tab. 6.35b com By = +0.5. Ou seja, a configurag@o inicial pode
favorecer (ou desfavorecer), desde que esteja reproduzindo favoravelmente (ou ndo) o
aparecimento da configuracio de flambagem ineldstica.

Nao foram consideradas as TRs, pois as mesmas nao alteram essa proposicao.

Apesar de parecer muito simples, esta constatacdo € importante ji que pode
reduzir a tarefa de estimar as imperfei¢cdes geométricas a serem impostas no modelo, de
forma a se obter a carga limite desejada.

Assim, as possibilidades de colapso da estrutura, dentro dos limites deste trabalho,
foram avaliadas; podendo se considerar que o objetivo maior desta dissertacdo:
responder como uma barra participa no trabalho conjunto com a estrutura, na 6tica de

uma andlise avancgada, parece ter sido alcangado.
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7.3 ASPECTOS CRITICOS

Ha logicamente varios limites em toda essa teoria e nos resultados obtidos nesta

dissertacdo, entre os quais se devem citar:

a.

falhas de operac@o numérica: a precisao de digitos da representacdo numérica,
a quantidade de operacdes e de funcdes trigonométricas envolvida, incluindo o
processo de solugdo do sistema de equacdes lineares por reducao de Gauss e a
recuperacao dos esforcos internos por meio da integragao das tensoes;

falhas do processo de avaliacdo das propriedades dos EFs: na rigidez das
barras e em outras propriedades sdo feitas médias que independem do
tamanho dos EFs, da variacdo da distribuicao interna dos esforcos, etc.;

falhas decorrentes do método das fatias: a fibra avalia um ponto intermedidrio
da fatia; assim, antes desse ponto escoar, a parte extrema ja escoou e nao €
computada; posteriormente, o ponto da fibra escoard e a drea remanescente
ndo, e se considera tudo escoado, como ilustra a Fig. 7.5. Portanto, aqui se
admite que a fibra seja uma média representativa, isso pode ndo ser correto;
falhas do modelo estrutural: ao se fazer uma concepcao de EFs em barras,
vdrias condicdes da peca real sdo desprezadas:

i efeito de Poisson;

ii paralelismo das abas dos perfis e perpendicularidade a alma;

iii efeito das ligacdes: comportamento Mx0, rigidez, excentricidades;

iv avaliacdo da plasticidade por fatia;

v efeito das bases e ancoragens;

vi efeito da introducd@o de cargas e concentracdes de tensoes; e

vii dimensdes reais (suas variacdes) e as de linha de centro.

falhas de unidades e medidas: varios dados sdao aproximados, como as
dimensodes dos perfis vistos na secio 6.2;

falhas das funcdes de interpolacdo devido as simplificacdes, inclusive de
tensoes residuais (aproximadas nas fibras), das curvaturas (usou-se arco de
circulo, o que pode ter compensado o angulo de CI nao empregado);

Avaliacdo da plasticidade da fatia.
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plastificado

plastificado a g, s O,

fibra plastica

)

fibra eldstica Real Considerado

Real Considerado

(a) Fibra eldstica em fatia com trecho pldstico (b) Fibra pléstica em fatia com trecho ainda eldstico

Figura 7.5 Avaliagdo da plasticidade da fatia.

falhas nos resultados comparados, visto que muitos sdo obtidos por
reproducdo gréfica, cuja qualidade é questionavel,

falhas na modelagem: o método da ZP requer uma maior quantidade de EFs,
mas € dificil estabelecer quanto seria o ideal. Vogel (1985) adotou 40 EFs
numa coluna, neste trabalho empregou-se muito menos. E complicado avaliar
essa influéncia e por extensdo a da malha de fatias;

foram desconsiderados os efeitos do encruamento e de outros aspectos da
plasticidade, (teoria de fluxo, gradiente de deformagdo);

o modelo de TR para I soldados desenvolvido foi baseado em estimativas, sem
ensaios experimentais, sem qualquer confrontacdo tedrica, seguindo apenas
uma forma sugerida (Weston et al., 1991); e,

as TR de Galambos e Ketter (1957), usadas extensamente nos exemplos, sdo
vdlidas para I laminados americanos. Para laminados europeus entre outros
perfis, seu uso € inadequado. Assim, a possibilidade de averiguacdo dos
resultados do portal modificado, do ponto de vista experimental, fica reduzida,

0 que nao € muito bom do ponto de vista de pesquisa.

Além dos resultados, também os procedimentos podem ser criticados:

a.

tempo de processamento extremamente elevado, em decorréncia da
programacdo incluir véarias op¢des de tipos de EFs (para diversos tipos de
barras), montagem da MRG completa, armazenamento temporario em disco,
processo incremental-iterativo de Newton-Raphson puro (padrio), e da

integracao dos esforcos normais;
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b. grande quantidade de informag¢des manipuladas, exigindo o uso de arquivos
intermedidrios (por exemplo, o problema do portal de Vogel, 1985: gerou 25
Mbyte de arquivos!). Isso provocou a necessidade de desenvolver moédulos
individuais e independentes, para dividir as tarefas;

c. enorme tarefa de programacdo e depuracio até se obter resultados confidveis;
levaram-se praticamente 2 anos e meio entre programacao, depuragdo, testes e
producdo de resultados finais;

d. dificuldade de serem obtidos exemplos completos e confidveis de outros
pesquisadores e métodos, no sentido de auxiliar na depuragao;

e. criticas feitas com relacdo ao sistema ou a linguagem, lembrando-se que os
recursos do Windows sdo seguidamente alterados, que sistemas desse porte
exigem pleno uso da mdaquina, recursos especiais de depuragcdo e tracado;
enfim, uma série de exigéncias, que culminam num elevado dominio da
ferramenta. Dessa forma, a melhor linguagem computacional é a que mais
profundamente se conhece e que preenche aspectos fundamentais de clareza,

confiabilidade e portabilidade, porém nem sempre é a mais eficiente.

E dificil olhar para os resultados obtidos, envolvendo tantas grandezas, recursos,
cheios de complexidade e limitagdes, com um consumo elevado de tempo e energia, e
indicar qual o limite de credibilidade dos mesmos.

Nao é possivel, neste instante, estabelecer que o processo adotado seja melhor ou
pior em relagdo a outros, talvez supor que esteja num plano intermedidrio, que consegue
fornecer alguns resultados de qualidade, mas tem algumas defici€ncias para outros
problemas.

Apesar disso, os resultados se mostraram melhores do que os esperados,

indicando que todas as circunstancias mencionadas, entretanto, nao os prejudicaram.
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7.4 CONTINUACAO DA PESQUISA

Virias sugestdes podem ser feitas para o prosseguimento deste trabalho, sendo

algumas das quais listadas a seguir:

a. complementar os estudos de portais planos, avaliando o efeito da curvatura da
viga, combina¢des envolvendo também cargas distribuidas tanto na viga como
nas colunas;

b. determinar restricdes e limites de uso para a proposta de teorema, inclusive
investigando a sua validade na presenca de ligacdes semi-rigidas;

c. avaliar outros tipos de secdes (perfis soldados) com outras tensdes residuais;

d. pequenas modificacdes de processo de solu¢do: modificar o armazenamento da
MRG para banda, processos de solu¢ao usando decomposi¢do, verificar o uso
de Newton-Raphson modificado;

e. usar outras estratégias de incremento de carga ou de deslocamento, como
controle do comprimento do arco (Crisfield, 1991), mostradas nos trabalhos de
Rocha (2000);

f. introduzir modificacdes mais refinadas: subestruturacdo, condensacdo e
vetorizacdo, para expandir a capacidade do processo, como descreve Folley
(2001);

g. desenvolver EF com uma extremidade rotulada (para poder gerar barras
diagonais de travamento, para estruturas contraventadas);

h. desenvolver EF tendo uma extremidade com ligacdo, para avaliar a influéncia
das ligacdes nos modelos estruturais;

i. desenvolver refinamentos que considerem o efeito de painel, a excentricidade
de ligacdes;

J- avaliar o comportamento de outros diagramas de tensdo-deformacdo;

k. desenvolver um processo de fatias com mais fibras, permitindo uma melhor
integracdo dos esfor¢os e reduzir a quantidade de fatias;

1. desenvolver a teoria de fatias segundo tensores que permitam analisar grandes
deformacdes, como os de Green e Piola-Kirchoff (Bathe, 1982);

m. desenvolver a teoria de fatias introduzindo o efeito do cortante, usando as

consideragdes de viga de Timoshenko (Owen e Hinton, 1980);
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n. desenvolver a teoria das fatias usando funcdes de interpolacdo estabelecidas
com polindmios de ordem superior, como os PEP (Chan e Zhou, 1994);

0. estudar os aspectos dinamicos e efeitos de vibragdo, inclusive agdes de
terremoto;

p. estudar os efeitos das cargas ciclicas e alternadas, avaliando a acomodacao e a
validade dos teoremas de acomodacao sob estruturas com imperfei¢cdes iniciais
(Tin-Loi e Vimonsatit, 1993);

g. desenvolver a andlise avancada em 3D com ZP, incluindo tor¢do e
empenamento (Ziemian et al., 1992);

r. desenvolver a andlise avancada com ZP em estruturas mistas (Nethercot,
2002);

s. estudar a estrutura dos edificios de andares maultiplos, deslocdvel ou
indeslocdvel, incluindo também o efeito do processo evolutivo (Vasconcelos
Filho, 2002); e finalmente,

t. desenvolver a andlise avangada com ZP sob condi¢des de incéndio (Silva e

Fakuri, 2001).

Portanto, a continuacdo desse trabalho possibilita efetivamente o estabelecimento
de um imenso campo de pesquisa, razdo principal deste trabalho e da procura pelo autor
da sua insercdo no meio académico docente (utilizando os seus 25 anos de experiéncia
em projeto e as mais de 500 obras metdlicas projetadas). Espera-se, portanto, poder
pesquisar a maioria desses tOpicos, € assim contribuir para o desenvolvimento

tecnoldgico da engenharia de estruturas metalicas no Brasil.
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A. MATRIZ DE RIGIDEZ ELASTICA

Ver cap. 2 Eq. 2.2. No contexto do MEF, utilizando os polindmios de Hermite
para elemento de barra, ou aplicando-se o método da rigidez direta, € obtida a matriz de

rigidez constitutiva eldstica do elemento finito expressa por (Johnson e Weaver, 1990):

A 0 0 —-A 0 0
B C 0 - B C
D 0 -C D/2
K, = A 0 L (A.1)
sim. B -C
= D -
onde os termos A, B, C e D dentro da matriz valem:
EA, 12EI 6EI 4EI
A= £ B= —,C=—*e D= L, (A.2a-d)
L L L L

sendo: A, I,, L a drea, a inércia sobre o eixo z-z da se¢do e o comprimento do EF,

respectivamente.

B. EQUACOES DOS ABACOS DE JULIAN E LAWRENCE (1959)

As equagdes transcendentais representadas nos dbacos sdo descritas em diversas
fontes (Galambos, 1982; Queiroz, 1986; Hajjar et al., 1997, etc), exigem uma solugao
numérica refinada (devido a existéncia de uma falta de continuidade no intervalo onde
se procura a solucdo), sendo expressas por:

Estruturas indeslocaveis

2
GAGB(EJ N G, +Gg - Tk +2tann/2k 1 (A3)
4 \k 2 tan 70/ k Tk
Estruturas deslocaveis
2
G .G, (n/k) 36:( n/k ] (Ad)
6(G, +Gy) tan Tt/ k

Dumonteil (1992) apresenta as equacdes francesas aproximadas, que produzem

rapidamente resultados similares (com pequenos desvios):
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Estruturas indeslocaveis

¢ = 3GAGy +1.4(G, +G,)+0.64

- . (A.S5)
3G,G, +2.0(G, +G,)+1.28
Estruturas deslocaveis
1.6G,G, +4.0(G, +G,)+7.5
k — A B ( A B ) . (A.6)
G,+G;+75

Moore II (1993) indica que a falta de continuidade quando k tende a 2, interfere
na solu¢do, quando a primeira estimativa de k, estd do lado errado da curva. Recomenda
usar o método de Newton de aproximacdes sucessivas, de rdpida convergéncia e
excelente precisdo, com as equagdes:

Estruturas indeslocaveis

(o) _ oy _ Ax® —2Bx*/tan(x )+ 2Bx — 4x + 8 tan(x/2)
3Ax* —4Bx/tan(x )+ 2Bx?/sen’(x )+ tan’(x/2)

(A.7)

Estruturas deslocaveis

(0H)y _ oy _ (sz - 36)tan(x)— 6Bx
(Ax* —36)/cos?(x)+2A tan(x)— 6B

(A.8)

@Dy ¢ o valor obtido na iteracio w+1, e ®x é o valor da tentativa atual, que

onde:
pode ser feito inicialmente m/4, A = GaGp ¢ B = Ga+Gg; sendo que a tolerancia

recomendada é “*"x— ®x <0.001 (0.1 %).

C. TEOREMAS DA PLASTICIDADE

Apenas por razao de complementar (ver se¢ao 2.6.1), apresenta-se aqui a dedugdo
dos resultados obtidos a partir dos teoremas plasticos. Aplica-se o teorema estdtico,
seguindo os diagramas de corpo-livre das Fig.s 2.17b,c e expressando as equagdes de

equilibrio dos momentos no ponto B, encontra-se:

no lado esquerdo: VA(L/3) — M =Msp, (A.9a)
e no lado direito: V(2L/3) — Mc = M5, (A.9b)

Aplicando agora a condicdo da Eq. 2.24, ou seja: M = Mc =—-M,; e Mg= +Mp, vem:
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Va(L/3) =(Ma+Mg) =2 Mp .. V= 6Mp/L, (A.10a)
Vc(2L/3) = (Mc + Mg) =2 Mp .. V= 3Mp/L. (A.10b)

Desde que, pelo equilibrio das forgas verticais: Va+Vc = AP, obtém-se entio:
AP = 6Mp/L + 3Mp/L = 9Mp/L, portanto: A < Aese= 9Mp/(PL). (A.11)

Seja o mecanismo composto de 3 RPs, nos pontos de maiores momentos: A, B e
C; como mostrado na Fig. 2.17e. O principio dos trabalhos virtuais (PTV) iguala o
trabalho dos esfor¢os internos (momentos X rotagdes) com o trabalho das forcas

externas (carga X flecha), ou seja:

2 M6, =>P3,, (A.12)
entdo, considerando o diagrama de momentos da Fig. 2.17d, pode-se escrever:

-Ma(-a) + Mg (o + ¥) — Mc(-y) = APO. (A.13)

Da geometria da figura se obtém que:

0= (aL/3)=(y2L/3), portanto: o = 2y. (A.14)
Expressando Eq. A .13 em funcdo de v, e relembrando Eq. 2.24, chega-se a:

Mp(2Y) + Mp(3Y) + Mp(Y) = 6Mp(Y) = 2A PL(Y) /3. (A.15)
Mas 7y # 0 (ndo trivial), logo:

6Mp = 2APL /3. (A.16)
De onde, aplicando o feorema cinemditico, se encontra entao:

A 2 Aein =9 Mp/ (PL). (A.17)

O mesmo processo pode se estender aos outros problemas, porém é mais rapido
estabelecer todas as equacdes de equilibrio, gerando um sistema linear de equacdes e

resolvendo com programacao linear (PL).
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D. FORMULA DE PERRY-ROBERTSON

Antes da descoberta das tensdes residuais, a aparente inaplicabilidade da teoria do
modulo tangente no diagrama bi-linear tensao-deformacao, levou ao conceito de que o
comportamento da coluna pudesse ser determinado por uma andlise das tensdes
elasticas em que fossem incluidos os efeitos das imperfei¢cdes iniciais. Portanto, o limite
seria estabelecido pela carga que causasse o escoamento direto, combinando axial e
momento. Isso gerou uma férmula para pontes, adotada nos primérdios da construg¢ao
metalica. (Johnston et. al., 1976).

Similar aos estudos de Timoshenko e Gere (1961), considerando a tensdo maxima
como Oy e introduzindo-se diretamente uma excentricidade (e), a carga axial (P) na
barra ficaria determinada, encontrou-se entio a expressao:

()
o =P _ y , (A.18)

Ay ed L [P
1+—sec| — [——
o 2r EAg

onde r € o raio de giro da se¢do no mesmo plano da excentricidade e os demais termos

ja sao conhecidos. A Eq. A.18 é chamada de formula secante e fornece um valor
bastante conservador de estimativa de uma tensdo média a compressao da coluna.

De igual forma, ao avaliar a carga maxima de flambagem de uma coluna bi-
rotulada, com uma curvatura inicial em arco senoidal §p, com 0 mesmo conceito de fator
de amplificacdo de Timoshenko (secao 2.2), sendo 6. a tensdo de Euler, obtém-se:

(¢}
G =t = Y (A.19)

max "y 5
21'2 1- O max /Ge

que resolvida diretamente, fornece a férmula de Perry-Robertson:

2
d,d d,d
. :% °y+6e(1+2%j_ {Gyﬂfe(H%ﬂ -46,0, | (A.20)

Ao utilizar-se essa formula (Eq. A20), ocorre um superdimensionamento.
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E. DIAGRAMAS DE TENSAO - DEFORMACAO

A norma AS4100 (1990) utiliza diagramas tensao deformacao tri-lineares, com o0s
seguintes parametros para 0 ASTM A 36, ou similar, com oy= 25 kN/cm?:

E= 20000 kN/cm?, Eq= 600 kN/cm’,

gy=1.25 mm/m, €= 13.75 mm/m,

limite do diagrama: €,= 38.75 (a partir do qual se considera que o material
rompeu).

Outros valores (AISC LRFD, 1993) podem ser encontrados em Higgins et al.
(1971).

F. FORMULAS DE INTERPOLACAO DA TECNICA DAS FATIAS

Essas formulas sdo estabelecidas considerando o EF como uma barra simples e
impondo as condi¢des de contorno relativas aos deslocamentos dos seus nds extremos
(Ja e Jp). Partindo da equacdo genérica do deslocamento horizontal do centréide 0, que

€ suposta linear:
up(X) = ax +b. (A.21)

Desde que o dominio de x estd no intervalo [-L/2,+L/2], entdo usando as

condig¢des conhecidas que sdo os deslocamentos desses nds, pode-se escrever:

u (-L/2) =0 . —alLl2 +b=0; e (A.22a)
Up (+L/2) =q .. +al./2 +b = qi- (A22b)

Portanto, se obtém os valores das constantes:
a=qi/L; e b=qi/2, (A.23a,b)

que substituidas na Eq. A.21 permitem encontrar a Eq. 4.15.
De igual forma, partindo da funcdo de deslocamento vertical do centréide que é
considerado um polindmio do terceiro grau, e obtendo-se as derivadas correspondentes,

podem ser definidas as seguintes relagdes:
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Vo(X)=cx> + dx* + ex +f: (A.24a)
Vo' (X)=3cx> +2dx +e; e (A.24b)
Vo (X) = 6¢x +2d. (A.24¢)

Desde que x pertence ao dominio do intervalo [-L/2,+L/2], entdao aplicando a

condi¢do que ndo ha deslocamento vertical nesses nds, obtém-se:

vo (-L/2) =0 . —cL*/8 +dL*/4 —eL/2 +f=0; e (A.25a)
vo (+L/2) = 0 . +cL*/8 +dL*/4 +eL/2 +f = 0. (A.25b)

Dessas equagdes resultam as seguintes relagdes diretas:

e =—cL/4; e f=—dL*4. (A.26a,b)
Equagdes adicionais surgem considerando as rotacdes desses nds:

Vo'-L/2) = qp . 3cLY4 —dL +e = qp; e (A27.a)
vo' (+L/2) = g3 .. 3cL¥4 +dL+e = qs. (A27.b)

Com essas equagdes consegue-se determinar as constantes de vy (X), vo'(X) e

Vo (X), conforme:
c=Eq+ @)% d=E(qs_q)/(L); (A.28a,b,c,d)
e=-E(qQ+q)d e f=-E(qz-q)/8.

Dessas expressdes se obtém as formulas das fungdes de interpolacdo (Y, e Y3),
substituindo as constantes (¢, d, e e f) e agrupando termos expressos em qa € (3,

obtendo-se as equacdes Eq.s 4.16 e 4.17a,b.

G. AVALIACAO DA MRE APROXIMADA

E importante notar que a expressio representada na Eq. 4.12 ndo pode ser aplicada
de forma direta, para se obter a MR do EF, com a avaliagio de de/dq, ou de
0°€/(dqudqp), porque possui valores diferentes nas extremidades do EF.

Por isso define-se uma deforma¢ao média para todo o EF, que € entdo utilizada

para as diversas diferenciacoes e com a qual se obtém as MR expressas nas Eq.s

4.32a,b,c.
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Essa deformagdo média é definida pela expressao:

Li ]e (x)dx, (A.29)

r-L,/2

€, =

sendo entdo € (x) determinado pela expressdo 4.12 com as func¢des de aproximacgdo
indicadas nas Eq.s 4.15 e 4.16 (Lavall, 1996).

Deve-se lembrar ainda, que se estd obtendo uma MR do EF no sistema local do
EF paralelo ao sistema de referéncia (ou global), ou seja, com @4 = 0. Considerado a
montagem da rigidez global (S) € necessdrio tanto fazer a ordenagcdo dos GDLs, como
uma rotacdo de eixos para cada EF, utilizando para isso o angulo de giro atualizado 6,

ou seja, fazer a transformacao linear caracteristica:
K(0)=T'K(0)T , (A.30)

na qual a matriz de transformacdo T [6,6] € expressa como:

7% (A.31)
1o R/ '

sendo 0 [3,3] a matriz nula de ordem 3, e R [3,3] a matriz de rotagdo, definida por:

+cos(8) +cos(®) O
R =|—sen(®) +cos(B) O0]. (A.32)
0 0 1

H. TENSOES RESIDUAIS EM PERFIS I SOLDADOS

As tensoes residuais de Bild e Trahair (1989) foram adotadas na norma AS4100
(1990), conforme diagrama mostrado em Pi e Trahair (1994), com valor n= 6,/6, = 0.5;
constitui um diagrama linear diferido que € valido para I laminados.

Os diagramas de 1 soldados indicados no Eurocode 3, referentes a Fig. 3.6c(i),
consideram as tensdes residuais conforme:

a. detragdo: Oox=0y;¢€

b. de compressdo: o,=0.25 oy,
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De forma aproximada se escreve entdo:
a. Opb/2 = 0r(b-by) . by=b/3;e (A.33a)
b. 2 ona/2 = 6i(ds-2a,) . a, = a/3. (A.33b)

Esses valores podem ser usados como estimativas, fazendo-se pequenos ajustes a
seguir em Gy, para considerar a pequena transi¢cao inclinada.

Em Weston et al. (1991), se indicou que a expressdao a, = 0.75 b,. Para a Fig.
3.6¢(i1) foi indicada a mesma rela¢do e também que 6= 0.7 oy (na extremidade da aba).
O valor de o, ndo € informado, sendo o diagrama relacionado a Estuar (1965)! Para a
viga I 836x303x12.7x20.2; adotou-se b, = 85 mm, ou seja 28 % b, e 6, = 0.15 ©,.

Bradford e Trahair (1985) mostraram um digrama parabdlico nas abas, com borda

6. = 0.35 o, e na parte central 6,;= 0.5 Gy; para perfis experimentais:
a. 1914x914x388 UB, e
b. 1914x305x201 UB; padrao australiano.

Na alma foi representado um diagrama diferente, como uma meia pardbola
simétrica a meia altura da alma. Tra¢do na extremidade 6, = 0.5 Gy, maior compressao
proximo a dimensao d,/4 das extremidades, com os seguintes valores:

a. (1) o=0.540y.¢e

b. (i) 6,,=0.38 Gy;

e no centro da alma, um valor menor de compressao:
a. (1) 0,=0.390y, ¢

b. (i) 6,.=0.14 .

Davids e Hancock (1986) fizeram estudos com I soldados compostos com chapas
cortadas a frio na guilhotina e soldadas com filete, porém executadas com ago especial
de oy = 35 kN/cm®. Indicaram que as tensdes residuais sdo proporcionais 2s
deformacgdes medidas (em 10 um/m). O diagrama mostrado € o mesmo da Fig. 3.6.c(1),
sendo que a tensdao de compressao nao € constante, porém reduz do maximo positivo ao
maximo negativo, no centro da aba; e reduz para a borda da aba; dividindo a meia aba

em 4 partes, com as seguintes medidas de deformagdo (médias):



Dissertagdo ® AR Alvarenga ® Apéndice 252

a. centro da aba: 2750 a 2080 (calibrado como ©y), na 1* parte,
b. extremo da aba: -540 a —200, na 4 parte,

c. interior mdx. aba: -340 a —500, na 2* parte.

Na alma a deformacgao varia de —225 a —150, no centro, sendo aproximadamente
constante, com picos nas extremidades iguais ao item a .

Davids e Hancock (1985) apresentaram outro trabalho, com perfis longos (colunas
esbeltas), aba com t = 5 mm, b = 190, 240, 310, e alturas d = 240, 250, 300, com o
mesmo aco. Usaram o mesmo diagrama, com outras medidas de deformacao:

a. centro da aba: 2250 a 2100 (calibrado como Gy), na 1* parte,

b. extremo da aba: -540 a —200, na 4" parte,

c. interior méx. aba: -340 a —500, na 2" parte.

Na alma o valor varia de —170 a —340, aproximadamente constante. Indicaram
também que a dimensao tracionada da alma a, = 0.25b, e as abas divididas em b/4.

Em nenhum desses casos € indicado adequadamente, quais os valores devem ser
usados nas férmulas aproximadas.

Para os problemas deste trabalho referentes aos perfis I soldados, adotam-se, de
forma simplificada, equacdes que nao possuem qualquer verificacdo experimental, o
que as tornam inadequadas ao uso nao académico. Foram obtidas a partir de relagcdes
puramente geométricas e de equilibrio, merecendo um estudo mais profundo posterior.

Os valores das TRs adotados nos diagramas de I soldados empregados nos
exemplos da secdo 6.3 sdo:

a. nas abas:
(i) préximo da alma 6,; =+25.0 kN/cmZ,
(i1) no meio da aba G, =-11.3 kN/cmZ, e
(ii1) no extremo G =+12.5 kN/cmz;
b. nas almas:
(i) proximo da aba o, =+25.0 kN/cmz, €

(i1) no meio da alma G, = —4.05 kN/cm?.

Os demais valores geométricos sdo determinados pelas condi¢des de equilibrio e

pela forma do diagrama de TR.
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Identificacao: Portal de Vogel (1985) ¢/ 22 EF

Dados Gerais da Estrutura

Numero de nos Nnos = 23
Numero de elementos Nele = 22
Numero de barras Nbar = 3
Numero de restricoes Nrst = 6
Numero de nos suportes Nsup = 2
Numero de materiais Nmr = 1
Numero de propriedades Npr = 2
Numero de tipos de lig. Ntl = 0
Numero de rotulas Nrot = 0
Numero de ligacoes Nlga = 0
Graus de liberdade Ngl = 63
Largura min. banda S Lb = 6

Coordenadas dos Nos [cm]
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‘0sde[00 9 0JuUaWIL0DSS 9p OJUSWAIOUL O opuInpour ‘ojdwaxa assd vred L AVNV 1dd

Jod epiznpoid woFeisi] ep soyoan In3os e sopensow oes ‘odedse oe opias(g

(S861) TADOA Ad TVLIOd Od SOAVLINSAA I

201puRdy e BIUAIBALY YV e OBILIISSSI

€s¢e



O ~J Oy U1 i W

11
12
13
14
15
16
17
18
19
20
21
22
23

Elem no in

1

T W N

T W N

0.0 125.0
0.0 187.5
0.0 250.0
0.0 312.5
0.0 375.0
0.0 437.5
0.0 500.0
66.7 500.0
133.3 500.0
200.0 500.0
266.7 500.0
333.3 500.0
400.0 500.0
400.0 437.5
400.0 375.0
400.0 312.5
400.0 250.0
400.0 187.5
400.0 125.0
400.0 62.5
400.0 0.0

Incidencia dos Elementos

no fn _Cx_ _Cy_
2 0.0000 1.0000
3 0.0000 1.0000
4 0.0000 1.0000
5 0.0000 1.0000

ANnAA ANnAA

L _cm___
.50
.50
.50
.50

62
62
62
62

~A

-

A A

__Fi_ gr_
90.
90.
90.
90.

0000
0000
0000
0000

ANnAA
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452
230

6 6 7 0.0000 1.0000 62.50 90.0000

7 7 8 0.0000 1.0000 62.50 90.0000

8 8 9 0.0000 1.0000 62.50 90.0000

9 9 10 1.0000 0.0000 66.67 0.0000
10 10 11 1.0000 0.0000 66.67 0.0000
11 11 12 1.0000 0.0000 66.67 0.0000
12 12 13 1.0000 0.0000 66.67 0.0000
13 13 14 1.0000 0.0000 66.67 0.0000
14 14 15 1.0000 0.0000 66.67 0.0000
15 15 16 0.0000 -1.0000 62.50 270.0000
16 16 17 0.0000 -1.0000 62.50 270.0000
17 17 18 0.0000 -1.0000 62.50 270.0000
18 18 19 0.0000 -1.0000 62.50 270.0000
19 19 20 0.0000 -1.0000 62.50 270.0000
20 20 21 0.0000 -1.0000 62.50 270.0000
21 21 22 0.0000 -1.0000 62.50 270.0000
22 22 23 0.0000 -1.0000 62.50 270.0000

Dimensoes das Secoes e Numero de Fatias
Num. Dimensoes do Perfil I [mm] Quantidade de Fatias
Prop Altura Largura ___ FEspessuras_ ___ Metade Flange|Alma |Total

Flange | Alma horiz.|vert. |vert.|
1 300.0 300.0 19.965 11.230 10 20 52
2 330.0 300.0 17.498 9.495 10 10 30

Propriedades Geometricas das Secoes
Num. Areas [cm2] Mod. Resistencia [cm3] Inercia

_Peso_
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Prop Alma Flange Total Elastico Plastico [cm4] [kN/m]
1 29.2 59.9 149.0 1678.04 1867.16 25171 1.15
2 28.0 52.5 133.0 1678.20 1847.03 27690 1.02

Propriedades dos Materiais

Diagrama de Analise F x e: 2 —-Elastico perfeitamente plastico
Tensoces Residuais Fr: 4 -Diagrama linear p/ flange e alma
Modulo Elasticidade E[kN/cm2]= 20500
Num. Escoamento Residual Parametros do Diagrama
Mat. [kN/cm2] [kN/cm2] Hla eolb n

1 23.500 11.750 0.00 0.00000 0.000

Restricoes Nodais

No Irx Iry Irz
1 1 1 1
23 1 1 1

Materiais—-Secoes-Ligacoes—-Curvatura-Prumo

Elem Barra Pos. Material Secao Extremo Ligacao Curvatura Fora prumo

1 1 1 1 1 0 0 -0.0010 0.0025
2 1 2 1 1 0 0 -0.0010 0.0025
3 1 3 1 1 0 0 -0.0010 0.0025
4 1 4 1 1 0 0 -0.0010 0.0025
5 1 5 1 1 0 0 -0.0010 0.0025
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7

8

9
10
11
12
13
14
15
16
17
18
19
20
21
22

Modelo de barras com curvatura inicial
Modelo com barras fora de prumo

No

O U x> W DN

W W wwwwwwdhdhdhdDNdDMDDNDDND R
O 1O U W N OO WDN B 00

Coordenadas dos Nos com Imperfeicoes

Coord Ximp

0.
.3750
.6875
.9375
.1250
.2500
.3125

PR P OOO

PR R RRPRPRPRPRPRPRPRRPRRERRRRRRE R

0000

PP R R RREREERENONDNDNDNDND R

Coord Yimp
0.
62.
125.
187.
250.
312.
375.

O OO O OO OO OO OO ooo

0000
5000
0000
5000
0000
5000
0000

O OO O OO OO OO OO ooo

O O O O OO ODOOOoooo

[cm]

.0010
.0010
.0000
.0000
.0000
.0000
.0000
.0000
.0010
.0010
.0010
.0010
.0010
.0010
.0010
.0010

O OO O OO OO OO OO o oo

.0025
.0025
.0025
.0025
.0025
.0025
.0025
.0025
.0025
.0025
.0025
.0025
.0025
.0025
.0025
.0025
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12 201.2500 500.0000
13 267.9167 500.0000
14 334.5833 500.0000
15 401.2500 500.0000
16 401.3125 437.5000
17 401.3125 375.0000
18 401.2500 312.5000
19 401.1250 250.0000
20 400.9375 187.5000
21 400.6875 125.0000
22 400.3750 62.5000
23 400.0000 0.0000
Elementos com Imperfeicoes Geometricas
Elem no in no fn _Cx = _Cy  _L_cm__
1 1 2 0.0060 1.0000 62.501
2 2 3 0.0050 1.0000 62.501
3 3 4 0.0040 1.0000 62.500
4 4 5 0.0030 1.0000 62.500
5 5 6 0.0020 1.0000 62.500
6 6 7 0.0010 1.0000 62.500
7 7 8 0.0000 1.0000 62.500
8 8 9 -0.0010 1.0000 62.500
9 9 10 1.0000 0.0000 66.667
10 10 11 1.0000 0.0000 66.667
11 11 12 1.0000 0.0000 66.667
12 12 13 1.0000 0.0000 66.667
14 1.0000 0.0000 66.667

=
s W

A

a - AAnAA AAnAA ~ -~ ~ e

_Fi_ gr__
89.
89.
89.
89.
89.
89.
90.
90.

0.

.0000

.0000

.0000

.0000

> O O O O

6562
7135
7708
8281
8854
9427
0000
0573
0000

AAnAA
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15 15 16
16 16 17
17 17 18
18 18 19
19 19 20
20 20 21
21 21 22
22 22 23

.0010 -1.0000 62.500
.0000 -=1.0000 62.500
.0010 -1.0000 62.500
.0020 -1.0000 62.500
.0030 -1.0000 62.500
.0040 -1.0000 62.500
.0050 -1.0000 62.501
.0060 -1.0000 62.501

FINAL DA GEOMETRIA

Carregamento

Cargas nodais Ncg=

No Ic Fx [kN]

9 2 35.

0

Soma Cargas SFx[kN]

35.

Momento em O Mo
—-175.00 kNm

Carregamento

Cargas nodais Ncg=

0

2.

Carga Horizontal H= 12.5

1
Fy [kN] Mz [kN.m]
0.0 0.00
SFy[kN]  SMz[kN.m]
0.0 0.00

Centro Cargas (Xc,Yc)
0.00 cm 500.00 cm

Carga Vertical P (02x)=

270.
270.
269.
269.
269.
269.
269.
269.

80 % Py

0573
0000
9427
8854
8281
7708
7135
6562
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No Ic Fx [kN] Fy [kN] Mz [kN.m]
9 2 0.0 -2800.0 0.00
15 2 0.0 -2800.0 0.00
Soma Cargas SFx[kN] SEFy [kN] SMz [kKN.m]
0.0 -5600.0 0.00
Momento em O Mo Centro Cargas (Xc,Yc)
-11200.00 kNm 200.00 cm 0.00 cm

FINAL DE CARREGAMENTOS

Hipotese: 1
Carregamento Fator Hipotese Incremental
1 1.000 Considerar todas as cargas como incrementais.
2 1.000 Considerar todas as cargas como incrementais.

PROCESSO INCREMENTAL

N. vezes Incremento: 5 1 1 1 12
Passo Incremento %: 10.000 4.200 0.100 1.700 2.000
N. vezes Incremento: 18 4 40

Passo Incremento %: 1.000 0.500 0.100

Algoritmo Nalg: 2 -Rigidez tangente Newton—-Raphson
Numero maximo iteracao Nitr: 400
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Tolerancia p/ convergencia Tol: 0.00500
Criterio de Convergencia usado: 4 —-Norma dos Deslocamentos Separados
Opcao de Saida: 1 —-Resultado final, apos convergencia, (1 res)

FINAL DE DADOS

L R AR IR Ib b b b b 2 2 G AR Sh Ib b b b b S dh SR dh Ib b b b b b S S S SR db Sh Ib b b b S S i e SR SR Ih b b b b i i i S SR dh Sb Ib b b b b S dh dh SR Ib Ib b b b b b g 4

Hipotese 1 - 7.0 Incremento - Fator 0.5430 - 2.a Iteracao
Converge com: 0.0006 ( 11.42 % da tolerancia), com criterio 4.

DESLOCAMENTOS NODATIS

No' Desloc. X Desloc. Y Rotacao Z
- ————Ccm-——-— ————Ccm-———-— -——rad.———————- grau———-—
1 0.000000 0.000000 0.0000000 0.000000
2 0.015139 -0.030918 -0.00046067 -0.026740
3 0.055053 -0.0619506 -0.0007933 -0.045454
4 0.111221 -0.093032 -0.0009875 -0.056582
5 0.175652 -0.124084 -0.0010585 -0.060649
6 0.240971 -0.155074 -0.0010168 -0.058260
7 0.300502 -0.185988 -0.0008743 -0.0500095
8 0.348348 -0.216832 -0.0006440 -0.036899
9 0.379457 -0.247636 -0.0003399 -0.019473
10 0.379225 -0.260596 -0.0000671 -0.003844
11 0.378994 -0.259000 0.0000968 0.005549
12 0.378762 -0.250103 0.0001519 0.008704
13 0.378531 -0.241164 0.0000981 0.005622
14 0.378300 -0.239438 -0.0000645 -0.003696

A
1
b))

A AA -~ ~ Ar-A~Aa Ao ~ AAAA~A~A ~ A AA~ACA
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16
17
18
19
20
21
22
23

Elem

O O O OO o oo

.347231 -0.220812 -0.0006393 -0.036629
.299682 -0.189399 -0.0008696 -0.049827
.240428 -0.157917 -0.0010128 -0.058027
.175337 -0.126358 -0.0010554 -0.060470
.111069 -0.094738 -0.0009855 -0.056466
.054999 -0.063094 -0.0007923 -0.045395
.015129 -0.031487 -0.0004664 -0.026722
.000000 0.000000 0.0000000 0.000000

ESFORCOS NAS EXTREMIDADES DOS ELEMENTOS

J Normal J Corte J Momento K Normal K Corte
--—kN-——- —-———-kN-——- ————kNcm-—- -———kN-———- ————-kN-—-
1506.409 18.965 4445 .252 -1506.409 -18.965
1506.421 18.056 3260.477 -1506.421 -18.056
1506.434 16.941 2132.539 -1506.434 -16.941
1506.448 15.633 1074.268 -1506.448 -15.633
1506.462 14.147 97.706 -1506.462 -14.147
1506.477 12.500 -786.038 -1506.477 -12.500
1506.491 10.711 -1566.909 -1506.491 -10.711
1506.503 8.800 -2236.020 -1506.503 -8.800
9.450 -13.900 -2785.760 -9.450 13.900
9.447 -13.902 -1859.118 -9.447 13.902
9.446 -13.903 -932.339 -9.44¢6 13.903
9.446 -13.903 -5.490 -9.44¢6 13.903
9.447 -13.902 921.358 -9.447 13.902
9.450 -13.900 1848.139 -9.450 13.900
1534.306 8.670 2774.782 -1534.306 -8.670
1534.294 10.616 2233.175 -1534.294 -10.616

a -~ 2

~AAn a o~ A~ A A=A AAA a -~ a2 ~AAn

a A

A~ A

K Momento
————kNcm——-—

-3260.
-2132.
-1074.
-97.
786 .
1566.
2236.
2785.
1859.
.339
5.
.358

932

-921

-1848.
-2774.
-2233.
-1570.

A A

477
539
268
706
038
909
020
760
118

490

139
782
175
030

AAA
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18 1534.266 14.117 793.033 -1534.266
19 1534.251 15.631 -88.813 -1534.251
20 1534.237 16.965 -1065.289 -1534.237
21 1534.224 18.102 -2125.082 -1534.224
22 1534.213 19.029 -3255.912 -1534.213
ESFORCOS MINIMOS E MAXIMOS DOS ELEMENTOS
Normal min Corte min Momento min Normal max
-—--—  --——kN-——-~—-—~- -———kN-—- ————-kNcm——-— ————KkN———-—
Esf. -1534.306 -13.903 —-4445,252 -9.446
Elem 15 12 1 12
REACOES DOS APOIOS
No' Forca Fx Forca Fy Momento Mz
——— ————kN-—- ————kN-—- ———kNcm——-
1 -9.557 1506.499 4445 ,252
23 -9.448 1534.302 4444 .677
ESTADO DAS FATIAS NOS ELEMENTOS
Fatias do Elemento 1
No' Inicial Tensoes Max: Pos= 3.440 Fatia= 252
No' Final Tensoes Max: Pos= 2.840 Fatia= 252
Fatias do Elemento 2
No' Inicial Tensoes Max: Pos= 2.840 Fatia= 252

Co

Neg=
Neg=

Neg=

-14.117
-15.631
-16.965
-18.102
-19.029

rte max

__kN___
19.029
22

-23.326
-22.622

-22.622

88.813
1065.289
2125.082
3255.912
4444 .677

Momento max

————kNcm——-
4444 .677

22
Fatia= 10
Fatia= 10
Fatia= 10
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Fatias do Elemento

No' Inicial Tensoes
No' Final Tensoes

Fatias do Elemento

No' Inicial Tensoes
No' Final Tensoes

Fatias do Elemento

No' Inicial Tensoes
No' Final Tensoes

Fatias do Elemento

No' Inicial Tensoes
No' Final Tensoes

Fatias do Elemento

No' Inicial Tensoes
No' Final Tensoes

Fatias do Elemento

No' Inicial Tensoes
No' Final Tensoes

3

Max:
Max:

Max:
Max:

Max:
Max:

Max:
Max:

Max:
Max:

Max:
Max:

Pos=
Pos=

Pos=
Pos=

Pos=
Pos=

Pos=
Pos=

Pos=
Pos=

Pos=
Pos=

[

[u-Y

[

.268
.132

.732
237

237
.586

.585
.981

.981
.320

.320
.599

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

252
252

252
252

252
201

201
201

201
201

201
201

Neg= -21.
Neg= -21.
Neg= -21.
Neg= -21.
Neg= -21.
Neg= -21.
Neg= -21.
Neg= -21.
Neg= -21.
Neg= -22.
Neg= -22.
Neg= -22.

952
419

419
410

410
417

417
617

617
014

014
341

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

10
226

226
226

226
227

2277
452

452
452

452
452
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Fatias do Elemento

No' Inicial Tensoes
No' Final Tensoes

Fatias do Elemento

No' Inicial Tensoes
No' Final Tensoes

Fatias do Elemento

No' Inicial Tensoes
No' Final Tensoes

Fatias do Elemento

No' Inicial Tensoes
No' Final Tensoes

Fatias do Elemento

No' Inicial Tensoes
No' Final Tensoes

Fatias do Elemento

No' Inicial Tensoes
No' Final Tensoes

9

Max:
Max:

10

Max:
Max:

11

Max:
Max:

12

Max:
Max:

13

Max:
Max:

14

Max:
Max:

Pos=
Pos=

Pos=
Pos=

Pos=
Pos=

Pos=
Pos=

Pos=
Pos=

Pos=
Pos=

12

11.
.376

11

11

10.

10.
.370

11

11

11.
.325

12

.330
11.

853

853

.376

898

898

.370
11.

847

8477

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

101
101

101
101

101
101

101
130

130
130

130
130

Neg= -12
Neg= -11.
Neg= -11.
Neg= -11
Neg= -11.
Neg= -11
Neg= -11.
Neg= -11.
Neg= -11.
Neg= -11.
Neg= -11.
Neg= -12

297

748

748

.199

199

.038

038
192

192
742

742

.291

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

230
230

230
230

230
116

116
10

10
10

10
10
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Fatias do Elemento

No' Inicial Tensoes
No' Final Tensoes

Fatias do Elemento

No' Inicial Tensoes
No' Final Tensoes

Fatias do Elemento

No' Inicial Tensoes
No' Final Tensoes

Fatias do Elemento

No' Inicial Tensoes
No' Final Tensoes

Fatias do Elemento

No' Inicial Tensoes
No' Final Tensoes

Fatias do Elemento

No' Inicial Tensoes
No' Final Tensoes

15

Max:
Max:

16

Max:
Max:

17

Max:
Max:

18

Max:
Max:

19

Max:
Max:

20

Max:
Max:

Pos=
Pos=

Pos=
Pos=

Pos=
Pos=

Pos=
Pos=

Pos=
Pos=

Pos=
Pos=

[

[

[

[

.406
.132

.132
. 796

. 796
.402

.403
.046

.046
.541

.541
.078

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

252
252

252
252

252
252

252
201

201
201

201
201

Neg= -22
Neg= -22.
Neg= -22.
Neg= -21.
Neg= -21.
Neg= -21.
Neg= -21.
Neg= -21.
Neg= =21
Neg= -21.
Neg= -21.
Neg= -22.

.521

199

199
805

805
603

603
596

.596

606

606
134

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

10
10

10
10

10
226

226
2277

227
2277

227
452
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Fatias do Elemento 21

No' Inicial Tensoes Max: Pos= 2.078 Fatia= 201 Neg= -22.134 Fatia= 452

No' Final Tensoes Max: Pos= 2.651 Fatia= 201 Neg= -22.806 Fatia= 452

Fatias do Elemento 22

Plastificacao: No' Final A/Ag= 99.8 1I/Ig= 99.7 Fatias= 1 vyg= 149.7 mm

No' Inicial Tensoes Max: Pos= 2.651 Fatia= 201 Neg= -22.806 Fatia= 452

No' Final Tensoes Max: Pos= 3.253 Fatia= 201 Neg= -23.500 Fatia= 452

No' Final Deform Plas: Pos=-0.000001 Fatia= 452 Neg=-0.000001 Fatia= 452

RESUMO:

Tensoes Maximas: Pos= 12.330 Elem.= 9 Neg= -23.500 Elem.= 22

Deformacoes Plasticas: Pos= 0.000000 Elem.= 0 Neg=-0.000001 Elem.= 22

Num fatias plastif.: No' Final= 1 Elem.= 22
Hipotese 1 - 49.0 Incremento - Fator 1.0070 - 304.a Iteracao
Converge com: 0.0050 ( 99.60 % da tolerancia), com criterio 4.

DESLOCAMENTOS NODATIS
No' Desloc. X Desloc. Y Rotacao Z
- ————Ccm-———-— ————Ccm-——- -———rad.-———————- grau—-—-—-—
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O J O U >~ W

11
12
13
14
15
16
17
18
19
20
21
22
23

Elem
1
2

2

0.096627

0

COO0OO0OORRLRERPRPRREERERLERRPERREOO

.304245
.567914
.855874
.139107
.390611
.585075
.699056
.698655
.698268
.697878
.697487
.697100
.696706
.594824
.410668
.166354
.886431
.597320
.327410
.107807
.000000

-0.06
-0.
-0.
-0
-0
-0
-0.
-0.
-0.
-0.
-0.
-0.
-0.
-0.
-0.
-0
-0

3085 -0.00
126269 -0.
189258 -0.
.251863 -0.
.314134 -0.
.376222 -0.
438012 -0.
499779 -0.
542505 -0.
542450 0.
519897 0.
495132 0.
488440 -0.
520104 -0.
455719 -0.
.391478 -0.
.326956 -0.
262222 -0.
.197160 -0.
.131644 -0.
.065857 -0.
.000000 0.

ESFORCOS NAS EXTREMIDADES DOS ELEMENTOS

J Normal
____kN____
2780.526
2780.486

70N

A0

J Corte
____kN__
40.42
42.59

nn 2N

J Momento
- ————kNcm—-
7 9853.45
6 7329.25

(@) Nececo 1

26957 -0.154452
0038685 -0.221647
0045014 -0.257910
0046511 -0.266487
0043534 -0.249429
0036370 -0.208384
0025292 -0.144914
0010631 -0.060913
0002693 -0.015431
0002203 0.012620
0004056 0.023239
0002866 0.016423
0001366 -0.007826
0008640 -0.049505
0023456 -0.134394
0034943 -0.200209
0042679 -0.244533
0046324 -0.265420
0045592 -0.261224
0040128 -0.229915
0029384 -0.168357
0000000 0.000000

K Normal K Corte
- -——kN-——— ————-kN-—-
2 -2780.526 -40.427
5 -2780.486 -42.596

A

70N

A0

AN 2NN

K Momento
————kNcm——-
-7329.253
-4669.615

2TNDT ONA
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O I3 O U

11
12
13
14
15
16
17
18
19
20
21
22

No'

2780.516 40.607 2027.903
2780.559 37.613 -507.568
2780.613 33.417 -2856.102
2780.673 28.093 -4942.610
2780.730 21.725 -6696.716
15.837 -38.845 -8053.233
15.812 -38.855 -5463.584
15.799 -38.860 -2873.258
15.798 -38.861 -282.577
15.808 -38.857 2308.139
15.831 -38.848 4898.570
2858.448 17.615 7488.362
2858.398 24.243 6388.566
2858.344 29.858 4874.932
2858.293 34.350 3010.681
2858.252 37.632 865.995
2858.225 39.614 -1483.604
2858.217 40.172 -3956.964
2858.255 37.906 -6465.173

-2780.517
-2780.559
-2780.613
-2780.673
-2780.730
-15.837
-15.812
-15.799
-15.798
-15.808
-15.831
-2858.448
-2858.398
-2858.344
-2858.293
-2858.252
-2858.225
-2858.217
-2858.255

ESFORCOS MINIMOS E MAXIMOS DOS ELEMENTOS

Normal min Corte min Momento min

————kN-—-— ———-kN--- ————kNcm---
~2858.448 ~38.861 ~9853.452
15 12 1

REACOES DOS APOIOS

Forca Fx Forca Fy Momento

Normal max
____kN____
-15.798

12

Mz

-40.
=37.
-33.
-28.
-21.
38.
38.
38.
38.
38.
38.

=17
-24

-29.
-34.
-37.
-39.
-40.
-37.

Corte

607
613
417
093
725
845
855
860
861
857
848
.615
.243
858
350
632
614
172
906

max

____kN___

42

.596
2

507.567
2856.100
4942 .608
6696.712
8053.208
5463.584
2873.258

282.577

-2308.139
-4898.570
-7488.394
-6388.571
-4874.935
-3010.684
-865.998
1483.603
3956.963
6465.174
8831.900

Momento max
————kNcm——-
8831.900

22
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——— ————kN-—- ————kN-—- ———kNecm-—--
1 -19.433 2780.745 9854.060
23 -15.812 2858.455 8832.476

ESTADO DAS FATIAS NOS ELEMENTOS
Fatias do Elemento 1

Plastificacao: No' Inicial A/Ag= 44.7 1I/Ig=
No' Final A/Ag= 91.1 1I/Ig=

No' Inicial Tensoes Max: Pos= -1.054 Fatia=
No' Final Tensoes Max: Pos= -3.728 Fatia=

No' Inicial Deform Plas: Pos=-0.000000 Fatia=
No' Final Deform Plas: Pos=-0.000004 Fatia=

Fatias do Elemento 2

Plastificacao: No' Inicial A/Ag= 91.1 1I/Ig=
No' Final A/Ag= 87.4 1I/Ig=

No' Inicial Tensoes Max: Pos= -3.728 Fatia=
No' Final Tensoes Max: Pos= -5.648 Fatia=

No' Inicial Deform Plas: Pos=-0.000004 Fatia=
No' Final Deform Plas: Pos=-0.000000 Fatia=

Fatias do Elemento 3

48.8 Fatias= 253 vyg= 284.8 mm
99.1 Fatias= 183 vyg= 151.4 mm

443 Neg= -23.500 Fatia= 1
443 Neg= -23.500 Fatia= 212
402 Neg=-0.001817 Fatia= 10
212 Neg=-0.000766 Fatia= 10

99.1 Fatias= 183 vyg= 151.4 mm
90.5 Fatias= 174 vyg= 136.6 mm

443 Neg= -23.500 Fatia= 212
252 Neg= -23.500 Fatia= 223
212 Neg=-0.000766 Fatia= 10
135 Neg=-0.000592 Fatia= 10

201puRdy e BIUAIBALY YV e OBILIISSSI
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Plastificacao: No' Inicial A/Ag= 87.4
No' Final A/Ag= 82.7

-5.648
-7.391

No' Inicial Tensoes Max: Pos=
No' Final Tensoes Max: Pos=

No' Inicial Deform Plas: Pos=-0.000000
No' Final Deform Plas: Pos=-0.000000

Fatias do Elemento 4

Plastificacao: No' Inicial A/Ag= 82.7
No' Final A/Ag= T77.5

-7.391
-8.568

No' Inicial Tensoes Max: Pos=
No' Final Tensoes Max: Pos=

No' Inicial Deform Plas: Pos=-0.000000
No' Final Deform Plas: Pos=-0.000000

Fatias do Elemento 5

Plastificacao: No' Inicial A/Ag= 77.5
No' Final A/Ag= T72.7

-8.568
-6.926

No' Inicial Tensoes Max: Pos=
No' Final Tensoes Max: Pos=

No' Inicial Deform Plas: Pos=-0.000000

~ " — — ~ — AAAAA-A

I/Ig=
I/Ig=

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

I/Ig=
I/Ig=

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

I/Ig=
I/Ig=

Fatia=
Fatia=

Fatia=

252
252

135

201
201

236

~AA -

o U1

Fatias= 174 vyg= 136.6 mm
Fatias= 160 vyg= 128.9 mm

Neg= -23.500 Fatia= 223
Neg= -23.500 Fatia= 222

Neg=-0.000592 Fatia= 10
Neg=-0.000459 Fatia= 10

Fatias= 160 vyg= 128.9 mm
Fatias= 179 vyg= 120.3 mm

Neg= -23.500 Fatia= 222
Neg= -23.500 Fatia= 220

Neg=-0.000459 Fatia= 10
Neg=-0.000391 Fatia= 227

Fatias= 179 vyg= 120.3 mm
Fatias= 180 vyg= 110.6 mm

Neg= -23.500 Fatia= 220
Neg= -23.500 Fatia= 219

Neg=-0.000391 Fatia= 227

AAA A~ -~ A=A~
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Fatias do Elemento 6

Plastificacao: No' Inicial A/Ag= 72.7
No' Final A/Ag= 68.5

No' Inicial Tensoes Max: Pos= -6.926
No' Final Tensoes Max: Pos= -5.570

No' Inicial Deform Plas: Pos=-0.000001
No' Final Deform Plas: Pos=-0.000000

Fatias do Elemento 7

Plastificacao: No' Inicial A/Ag= 68.2
No' Final A/RAg= 64.8

No' Inicial Tensoes Max: Pos= -5.571
No' Final Tensoes Max: Pos= —-4.293

No' Inicial Deform Plas: Pos=-0.000000
No' Final Deform Plas: Pos=-0.000000

Fatias do Elemento 8

Plastificacao: No' Inicial A/Ag= 64.8
No' Final A/Ag= 60.4

No' Inicial Tensoes Max: Pos= —-4.293
No' Final Tensoes Max: Pos= -3.267

I/Ig=
I/Ig=

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

I/Ig=
I/Ig=

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

I/Ig=
I/Ig=

Fatia=
Fatia=

76.3 Fatias= 180 vyg= 110.6 mm
71.7 Fatias= 179 vyg= 100.0 mm

201 Neg= -23.500 Fatia= 219
201 Neg= -23.500 Fatia= 219
237 Neg=-0.000486 Fatia= 452
267 Neg=-0.000600 Fatia= 452

71.7 Fatias= 179 vyg= 100.0 mm

67.9 Fatias= 196 vyg= 89.7 mm
201 Neg= -23.500 Fatia= 219
1 Neg= -23.500 Fatia= 219
267 Neg=-0.000600 Fatia= 452
316 Neg=-0.000715 Fatia= 452
67.9 Fatias= 196 vyg= 89.7 mm
63.9 Fatias= 198 vyg= 77.2 mm
1 Neg= -23.500 Fatia= 219
1 Neg= -23.500 Fatia= 218

201puRdy e BIUAIBALY YV e OBILIISSSI

LT



No' Inicial Deform Plas:
Deform Plas:

No' Final

Fatias do Elemento

No' Inicial Tensoes
No' Final Tensoes

Fatias do Elemento

No' Inicial Tensoes
No' Final Tensoes

Fatias do Elemento

No' Inicial Tensoes
No' Final Tensoes

Fatias do Elemento

No' Inicial Tensoes
No' Final Tensoes

Fatias do Elemento

No' Inicial Tensoes
No' Final Tensoes

Fatias do Elemento

9

Max:
Max:

10

Max:
Max:

11

Max:
Max:

12

Max:
Max:

13

Max:
Max:

14

Pos=-

0.000000

Pos=-0.000001

Pos=
Pos=

Pos=
Pos=

Pos=
Pos=

Pos=
Pos=

Pos=
Pos=

15

13.
.327

12

12

10.
12.

12.
.370

13

.230
13.

695

695

.328
10.

993

993
037

036

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

316
179

1
101

101
101

101
130

130
130

Neg=-0.000715
Neg=-0.000827

Neg= -15.
Neg= -13.
Neg= -13.
Neg= -12.
Neg= -12
Neg= -11.
Neg= -11.
Neg= -12.
Neg= -12.
Neg= -13.

468
933

933
397

.397

090

090
062

062
598

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

452
452

230
230

230
230

230
116

116
10

10
10
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No' Inicial Tensoes Max: Pos= 13.370
No' Final Tensoes Max: Pos= 14.895
Fatias do Elemento 15

Plastificacao: No' Inicial A/Ag= 58.0
No' Final A/Ag= 62.8

No' Inicial Tensoes Max: Pos= —-4.232
No' Final Tensoes Max: Pos= -5.122

No' Inicial Deform Plas: Pos=-0.000000
No' Final Deform Plas: Pos=-0.000024

Fatias do Elemento 16

Plastificacao: No' Inicial A/Ag= 62.8
No' Final A/Ag= 67.6

No' Inicial Tensoes Max: Pos= -5.122
No' Final Tensoes Max: Pos= -6.283

No' Inicial Deform Plas: Pos=-0.000024
No' Final Deform Plas: Pos=-0.000001

Fatias do Elemento 17

Plastificacao: No' Inicial A/Ag= 67.6
No' Final A/Ag= T71.6

Fatia=
Fatia=

I/Ig=
I/Ig=

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

I/Ig=
I/Ig=

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

I/Ig=
I/Ig=

130 Neg= -13.598 Fatia=
221 Neg= -15.133 Fatia=

61.6 Fatias= 226 vyg= 231.0
66.5 Fatias= 204 vyg= 214.9
443 Neg= -23.500 Fatia=
443 Neg= -23.500 Fatia=
451 Neg=-0.000875 Fatia=
212 Neg=-0.000770 Fatia=

66.5 Fatias= 204 vyg= 214.9
71.4 Fatias= 188 vyg= 201.2
443 Neg= -23.500 Fatia=
252 Neg= -23.500 Fatia=
212 Neg=-0.000770 Fatia=

310 Neg=-0.000658 Fatia=

71.4 Fatias= 188 vyg= 201.2
76.1 Fatias= 182 vyg= 189.9

10
10

mm
mm

10
10

mm
mm

10
10

mm
mm
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No' Inicial Tensoes Max: Pos= -6.283
No' Final Tensoes Max: Pos= -7.563

No' Inicial Deform Plas: Pos=-0.000001
No' Final Deform Plas: Pos=-0.000002

Fatias do Elemento 18

Plastificacao: No' Inicial A/Ag= 71.6
No' Final A/Ag= 76.0

No' Inicial Tensoes Max: Pos= -7.563
No' Final Tensoes Max: Pos= -9.130

No' Inicial Deform Plas: Pos=-0.000002
No' Final Deform Plas: Pos=-0.000005

Fatias do Elemento 19

Plastificacao: No' Inicial A/Ag= 76.0
No' Final A/Ag= 80.0

No' Inicial Tensoes Max: Pos= -9.129
No' Final Tensoes Max: Pos= -8.535

No' Inicial Deform Plas: Pos=-0.000004
No' Final Deform Plas: Pos=-0.000009

Fatias do Elemento 20

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

I/Ig=
I/Ig=

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

I/Ig=
I/Ig=

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

252 Neg= -23.500 Fatia= 5
252 Neg= -23.500 Fatia= 6
310 Neg=-0.000658 Fatia= 10
236 Neg=-0.000545 Fatia= 10

76.1 Fatias= 182 vyg= 189.9 mm
80.9 Fatias= 181 vyg= 179.9 mm

252 Neg= -23.500 Fatia= 6
252 Neg= -23.500 Fatia= 7
236 Neg=-0.000545 Fatia= 10
216 Neg=-0.000434 Fatia= 10

80.9 Fatias= 181 vyg= 179.9 mm
85.5 Fatias= 181 vyg= 170.9 mm

252 Neg= -23.500 Fatia= 7
201 Neg= -23.500 Fatia= 8
216 Neg=-0.000434 Fatia= 10
258 Neg=-0.000479 Fatia= 452
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Plastificacao: No' Inicial A/Ag= 80.0
No' Final A/Ag= 81.0

-8.535
-6.790

No' Inicial Tensoes Max: Pos=
No' Final Tensoes Max: Pos=

No' Inicial Deform Plas: Pos=-0.000009
No' Final Deform Plas: Pos=-0.000001

Fatias do Elemento 21

Plastificacao: No' Inicial A/Ag= 81.0
No' Final A/Ag= T77.3

-6.790
-4.972

No' Inicial Tensoes Max: Pos=
No' Final Tensoes Max: Pos=

No' Inicial Deform Plas: Pos=-0.000001
No' Final Deform Plas: Pos=-0.000013

Fatias do Elemento 22

Plastificacao: No' Inicial A/Ag= 77.3
No' Final A/RAg= 42.9

-4.972
-2.023

No' Inicial Tensoes Max: Pos=
No' Final Tensoes Max: Pos=

No' Inicial Deform Plas: Pos=-0.000013

~ " — — ~ — AAAAA™A

I/Ig=
I/Ig=

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

I/Ig=
I/Ig=

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

I/Ig=
I/Ig=

Fatia=
Fatia=

Fatia=

201
201

258
58

o U1

Fatias= 181 vyg= 170.9 mm
Fatias= 196 vyg= 168.3 mm

Neg= -23.500 Fatia= 8
Neg= -23.500 Fatia= 9

Neg=-0.000479 Fatia= 452
Neg=-0.000608 Fatia= 452

Fatias= 196 vyg= 168.3 mm
Fatias= 204 vyg= 153.2 mm

Neg= -23.500 Fatia= 9
Neg= -23.500 Fatia= 9

Neg=-0.000608 Fatia= 452
Neg=-0.000777 Fatia= 452

Fatias= 204 vyg= 153.2 mm

Fatias= 261 vyg= 13.9 mm
Neg= -23.500 Fatia= 9
Neg= -23.500 Fatia= 130

Neg=-0.000777 Fatia= 452

AAAAa 2m A=A~
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RESUMO:
Tensoes Maximas: Pos= 15.230 Elem.= 9 Neg= -23.500 Elem.= 1
Deformacoes Plasticas: Pos= 0.000000 Elem.= 0 Neg=-0.001817 Elem.= 1
Num fatias plastif.: No' Inicial=253 Elem.= 1 No' Final=261 Elem.= 22
Hipotese 1 - 50.0 Incremento - Fator 1.0080 - 250.a Iteracao
DESLOCAMENTOS NODATIS

No' Desloc. X Desloc. Y Rotacao Z
- ————Ccm-———-— ————Ccm-———-— -——rad.———————- grau—-—-—-—

1 0.000000 0.000000 0.0000000 0.000000

2 0.222670 -0.069263 -0.0058930 -0.337645

3 0.638362 -0.135118 -0.0073074 -0.418681

4 1.119337 -0.200106 -0.0080066 -0.458742

5 1.625407 -0.264417 -0.0081132 -0.464851

6 2.120303 -0.328127 -0.0076490 -0.438255

7 2.568482 -0.391341 -0.0066140 -0.378957

8 2.932991 -0.454135 -0.0049570 -0.284015

9 3.147318 -0.522263 -0.0016016 -0.091767

10 3.146949 -0.589873 -0.0004932 -0.028261

11 3.146614 -0.596903 0.0002158 0.012363

12 3.146275 -0.569981 0.0005253 0.030098

13 3.145932 -0.535741 0.0004353 0.024943

14 3.145597 -0.520815 -0.0000541 -0.003102

15 3

.145255 -0.551836 -0.0009431 -0.054033

A
)
D
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17
18
19
20
21
22
23

Elem

2.5

O OOk DN

78701

.133013
.641788
.137820
.655005
.231913
.000000

0.409278
-0.343240
-0.276615
-0.209368
-0.141354
-0.072341
0.000000

-0.0065981
-0.0075921
-0.0080597
-0.0080006
-0.0073770
-0.0060689

0.0000000

-0.378045

-0.434993
-0.461789
-0.458403
-0.422671
-0.347723

0.000000

ESFORCOS NAS EXTREMIDADES DOS ELEMENTOS

J Normal
____kN____

2895.
2794.
2770.
2763.
2768.
2774.
2787.
2908.
13.
13.
13.
13.
13.
13.
3102.

2868

2865.

AN -~ A

126
557
277
092
850
427
436
482
703
6677
645
639
652
686
732
.275
431

AA-

J Corte J Momento K Normal K Corte
—-———kN--- ————kNcm-——- -———kN-———- ————-kN-—-
4.720 8465.291 -2895.126 -4.720
48.329 8452 .658 -2794.557 -48.329
51.416 5370.075 -2770.277 -51.41¢6
53.606 2148.038 -2763.092 -53.606
49.076 -1177.124 -2768.850 -49.076
43.265 -4242.143 -2774.427 -43.265
34.148 -6957.550 -2787.436 -34.148
1.561 -8042.679 -2908.482 -1.561
-51.001 -11137.001 -13.703 51.001
-51.014 -7736.943 -13.667 51.014
-51.021 -4336.053 -13.645 51.021
-51.022 -934.697 -13.639 51.022
-51.018 2466.760 -13.652 51.018
-51.009 5867.954 -13.686 51.009
1.099 5520.271 -3102.732 -1.099
30.325 8033.059 -2868.275 -30.325
.340 6161. .340

37

Ao

A~

197 -2865.431 =37

~AAA

AN -~ A

AA-

Ao

K Momento
————kNcm——-—

-8170

6943

-9268

-5451.
-6139.
-3829.

A a -

.584
-5435.
-2159.
1199.
4241 .
.551
9089.
8140.
7736.
4336.
934.
-2466.
-5867.
.519

050
719
110
408

704
115
941
052
698
759
953

679
704
833

~Aa
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19 2861.301 46.868 1213.596 -2861.301 -46.868 1712.709
20 2867.198 45.674 -1722.708 -2867.198 -45.674 4574.405
21 2890.373 42.765 -4653.441 -2890.373 -42.765 7323.515
22 2969.160 4.803 -7147.966 -2969.160 -4.803 7447.833

ESFORCOS MINIMOS E MAXIMOS DOS ELEMENTOS
Normal min Corte min Momento min Normal max Corte max Momento max

---—— -—-—kN-——-—- ———-kN-——- ————kNcm——- --——kN-——— ———-kN-—- ———-kNcm-——

Esf. -3102.732 -51.022 -9268.519 -13.639 53.606 11137.001

Elem 15 12 14 12 4 9

REACOES DOS APOIOS
No' Forca Fx Forca Fy Momento Mz
- ————kN-——- ————kN-——- ———kNcm———
1 -21.614 2771.385 11849.344
23 -13.666 2873.415 10189.195
ESTADO DAS FATIAS NOS ELEMENTOS
Fatias do Elemento 1
Plastificacao: No' Inicial A/Ag= 40.6 I/Ig= 46.1 Fatias= 267 vyg= 288.2 mm
No' Final A/Ag= 57.1 T1I/Ig= 60.8 Fatias= 259 vyg= 231.5 mm
No' Inicial Tensoes Max: Pos= -0.592 Fatia= 443 Neg= -23.500 Fatia= 1
No' Final Tensoes Max: Pos= -3.796 Fatia= 443 Neg= -23.500 Fatia= 1
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No' Final Deform Plas: Pos=-0.000000
Fatias do Elemento 2

Plastificacao: No' Inicial A/Ag= 60.8
No' Final A/Ag= T74.4

No' Inicial Tensoes Max: Pos= -3.054
No' Final Tensoes Max: Pos= -5.343

No' Inicial Deform Plas: Pos=-0.000023
No' Final Deform Plas: Pos=-0.000004

Fatias do Elemento 3

Plastificacao: No' Inicial A/Ag= 76.1
No' Final A/Ag= 87.6

No' Inicial Tensoes Max: Pos= -5.223
No' Final Tensoes Max: Pos= -7.255

No' Inicial Deform Plas: Pos=-0.000016
No' Final Deform Plas: Pos=-0.000000

Fatias do Elemento 4

Plastificacao: No' Inicial A/Ag= 87.9
No' Final A/Ag= 79.4

Fatia=

I/Ig=
I/Ig=

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

I/Ig=
I/Ig=

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

I/Ig=
I/Ig=

321 Neg=-0.001091 Fatia= 10

64.4 Fatias= 206 yg= 221.3 mm
72.5 Fatias= 182 vyg= 195.3 mm

443 Neg= -23.500 Fatia= 3
443 Neg= -23.500 Fatia= 5
235 Neg=-0.000891 Fatia= 10
214 Neg=-0.000643 Fatia= 10

72.9 Fatias= 180 vyg= 193.2 mm
85.9 Fatias= 160 vyg= 130.5 mm

252 Neg= -23.500 Fatia= 5
252 Neg= -23.444 Fatia= 221
195 Neg=-0.000619 Fatia= 10

6 Neg=-0.000459 Fatia= 10

86.0 Fatias= 160 vyg= 130.8 mm
81.1 Fatias= 179 vyg= 120.5 mm
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No' Final Tensoes Max: Pos= -8.098

No' Inicial Deform Plas: Pos=-0.000000
No' Final Deform Plas: Pos=-0.000005

Fatias do Elemento 5

Plastificacao: No' Inicial A/Ag= 79.0
No' Final A/Ag= 73.5

No' Inicial Tensoes Max: Pos= -8.148
No' Final Tensoes Max: Pos= -6.145

No' Inicial Deform Plas: Pos=-0.000005
No' Final Deform Plas: Pos=-0.000011

Fatias do Elemento 6

Plastificacao: No' Inicial A/Ag= 73.5
No' Final A/Ag= 64.6

No' Inicial Tensoes Max: Pos= -6.185
No' Final Tensoes Max: Pos= -4.301

No' Inicial Deform Plas: Pos=-0.000011
No' Final Deform Plas: Pos=-0.000001

Fatias do Elemento 7

Fatia=

Fatia=
Fatia=

I/Ig=
I/Ig=

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

I/Ig=
I/Ig=

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

201

6
236

81.
76

201
201

218

76
68.

201
1

218
266

Neg= -23.500 Fatia= 230

Neg=-0.000459 Fatia= 10
Neg=-0.000397 Fatia= 452

1 Fatias= 179 vyg= 120.4 mm

.3 Fatias= 180 vyg= 110.6 mm

Neg= -23.500 Fatia= 227
Neg= -23.500 Fatia= 222

Neg=-0.000399 Fatia= 452
Neg=-0.000551 Fatia= 452

.3 Fatias= 180 vyg= 110.6 mm

1 Fatias= 202 vyg= 90.2 mm
Neg= -23.500 Fatia= 221
Neg= -23.500 Fatia= 218

Neg=-0.000555 Fatia= 452
Neg=-0.000726 Fatia= 452
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No' Final A/RAg= 57.7

No' Inicial Tensoes Max:
Tensoes Max:

No' Final

No' Inicial Deform Plas:
Deform Plas:

No' Final

Fatias do Elemento 8

I/Ig= 61.4

Pos= -4 .375
Pos= -2.706

Pos=-0.000011
Pos=-0.000003

Plastificacao: No' Inicial A/Ag= 52.1

No' Final

No' Inicial Tensoes Max:
Tensoes Max:

No' Final

No' Inicial Deform Plas:
Deform Plas:

No' Final

Fatias do Elemento 9

No' Inicial Tensoes Max:
Tensoes Max:

No' Final

Fatias do Elemento 10

No' Inicial Tensoes Max:
Tensoes Max:

No' Final

A/Ag= 45.5

Pos= -3.931
Pos= -2.990

Pos=-0.000010
Pos=-0.000005

Pos= 17.074
Pos= 15.058
Pos= 15.058
Pos= 13.097

Fatias= 242

Fatia= 1
Fatia= 1

Fatia= 218

Fatia= 314
I/Ig= 56.
I/Ig= 49.
Fatia= 1
Fatia= 1
Fatia= 9
Fatia= 139
Fatia= 1
Fatia= 1
Fatia= 1
Fatia= 101

Fatias= 277
Fatias= 267

67.9 mm

Neg= -23.500
Neg= -23.500

Neg=-0.000741
Neg=-0.000961

Neg= -23.500
Neg= -23.500

Neg=-0.001244
Neg=-0.002074

Neg= -17.280
Neg= -15.264
Neg= -15.264
Neg= -13.248

Yyg=
Yyg=

Fatia= 218
Fatia= 218
Fatia= 452
Fatia= 452

46 .7 mm

15.2 mm
Fatia= 216
Fatia= 120
Fatia= 452
Fatia= 452
Fatia= 230
Fatia= 230
Fatia= 230
Fatia= 230
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No' Inicial Tensoes
No' Final Tensoes

Fatias do Elemento

No' Inicial Tensoes
No' Final Tensoes

Fatias do Elemento

No' Inicial Tensoes
No' Final Tensoes

Fatias do Elemento

No' Inicial Tensoes
No' Final Tensoes

Fatias do Elemento

Plastificacao: No'
No'

No' Inicial Tensoes
No' Final Tensoes

No' Inicial Deform Plas:
Deform Plas:

No' Final

Max:
Max:

12

Max:
Max:

13

Max:
Max:

14

Max:
Max:

15

Max:
Max:

Pos= 13.097
Pos= 11.345
Pos= 11.345
Pos= 12.134
Pos= 12.134
Pos= 13.951
Pos= 13.950
Pos= 15.96606

Inicial A/Ag= 41.5
Final

A/Ag= 46.2

Pos= -6.159
Pos= -7.228

Pos=-0.000000
Pos=-0.000009

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

I/Ig=
I/Ig=

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

101
101

101
130

130
221

221
221

46.4
50.1

443
443

244
450

Neg= -13
Neg= -11.
Neg= -11
Neg= -12.
Neg= -12.
Neg= -14.
Neg= -14.
Neg= -16.

Fatias= 299
Fatias= 301

Neg= —-23.
Neg= —-23.

.248

232

.232

140

140
156

156
172

Yyg=
Yyg=

500
500

Neg=-0.002737
Neg=-0.001617

Fatia= 230
Fatia= 230

Fatia= 230

Fatia=

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

286.7
282.0

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

10

10
10

10
10

mm
mm

10
10
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Plastificacao: No' Inicial A/Ag= 53.1 1I/Ig= 56.9 Fatias= 245 vyg= 249.2 mm
No' Final A/Ag= 62.1 T1I/Ig= 66.3 Fatias= 210 vyg= 215.9 mm

No' Inicial Tensoes Max: Pos= -4.051 Fatia= 443 Neg= -23.500 Fatia= 2
No' Final Tensoes Max: Pos= -5.548 Fatia= 443 Neg= -23.500 Fatia= 4
No' Inicial Deform Plas: Pos=-0.000003 Fatia= 142 Neg=-0.000961 Fatia= 10
No' Final Deform Plas: Pos=-0.000001 Fatia= 310 Neg=-0.000758 Fatia= 10
Fatias do Elemento 17

Plastificacao: No' Inicial A/Ag= 62.4 1I/Ig= 66.5 Fatias= 210 yg= 215.0 mm
No' Final A/Ag= 67.2 1I/Ig= 71.4 Fatias= 201 vyg= 201.2 mm

No' Inicial Tensoes Max: Pos= -5.516 Fatia= 443 Neg= -23.500 Fatia= 4
No' Final Tensoes Max: Pos= -7.205 Fatia= 252 Neg= -23.500 Fatia= 5
No' Inicial Deform Plas: Pos=-0.000001 Fatia= 310 Neg=-0.000757 Fatia= 10
No' Final Deform Plas: Pos=-0.000001 Fatia= 185 Neg=-0.000595 Fatia= 10

Fatias do Elemento 18

Plastificacao: No' Inicial A/Ag= 67.2 1I/Ig= 71.4 Fatias= 201 vyg= 201.2 mm
No' Final A/Ag= 72.0 I/Ig= 76.2 Fatias= 181 vyg= 189.4 mm

No' Inicial Tensoes Max: Pos= -7.173 Fatia= 252 Neg= -23.500 Fatia= 5
No' Final Tensoes Max: Pos= -9.008 Fatia= 252 Neg= -23.500 Fatia= 7
No' Inicial Deform Plas: Pos=-0.000000 Fatia= 185 Neg=-0.000595 Fatia= 10
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Fatias do Elemento 19

Plastificacao: No' Inicial A/Ag= 72.0
No' Final A/Ag= 76.8

No' Inicial Tensoes Max: Pos= -8.976
No' Final Tensoes Max: Pos= -8.441

No' Inicial Deform Plas: Pos=-0.000013
No' Final Deform Plas: Pos=-0.000009

Fatias do Elemento 20

Plastificacao: No' Inicial A/Ag= 76.8
No' Final A/Ag= 56.3

No' Inicial Tensoes Max: Pos= -8.479
No' Final Tensoes Max: Pos= -6.548

No' Inicial Deform Plas: Pos=-0.000013
No' Final Deform Plas: Pos=-0.000001

Fatias do Elemento 21

Plastificacao: No' Inicial A/Ag= 55.8
No' Final A/Ag= 58.3

No' Inicial Tensoes Max: Pos= -6.681
No' Final Tensoes Max: Pos= -4.587

I/Ig=
I/Ig=

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

I/Ig=
I/Ig=

Fatia=
Fatia=

Fatia=
Fatia=

I/Ig=
I/Ig=

Fatia=
Fatia=

76.2 Fatias= 181 vyg= 189.4 mm
81.9 Fatias= 181 vyg= 177.5 mm

252 Neg= -23.500 Fatia= 7
201 Neg= -23.500 Fatia= 222
216 Neg=-0.000451 Fatia= 10
258 Neg=-0.000479 Fatia= 452

81.9 Fatias= 181 vyg= 177.5 mm
58.4 Fatias= 197 vyg= 116.4 mm

201 Neg= -23.500 Fatia= 217
201 Neg= -23.500 Fatia= 218
258 Neg=-0.000482 Fatia= 452
58 Neg=-0.000645 Fatia= 452

58.1 Fatias= 199 vyg= 116.9 mm

62.1 Fatias= 228 vyg= 71.0 mm
201 Neg= -23.500 Fatia= 217
1 Neg= -23.500 Fatia= 217

201puRdy e BIUAIBALY YV e OBILIISSSI

G8¢C



No' Inicial Deform Plas: Pos=-0.
No' Final Deform Plas: Pos=-0.
Fatias do Elemento 22
Plastificacao: No' Inicial A/Ag=
No' Final A/Ag=
No' Inicial Tensoes Max: Pos=
No' Final Tensoes Max: Pos=
No' Inicial Deform Plas: Pos=-0.
No' Final Deform Plas: Pos=-0.
RESUMO:
Tensoes Maximas: Pos=
Deformacoes Plasticas: Pos= 0.
Num fatias plastif.: No' Inici
Hipotese 1 - 50.0 Inc

A M.R.G. ficou singular no GDL
Corresponde a deslocamento rz do

LR R b b b b b b b b b d b b S b b b b S b b b b A b b b b g ¢

000001 Fatia= 58 Neg=-0.000669 Fatia= 452
000013 Fatia= 9 Neg=-0.000904 Fatia= 452
48.9 1I/Ig= 51.8 Fatias= 267 yg= 75.9 mm
38.4 I/Ig= 43.9 Fatias= 281 vyg= 11.3 mm
-5.193 Fatia= 1 Neg= -23.500 Fatia= 9
-1.730 Fatia= 1 Neg= -23.500 Fatia= 50
000001 Fatia= 323 Neg=-0.001070 Fatia= 452
000001 Fatia= 168 Neg=-0.004846 Fatia= 452
17.074 Elem.= 9 Neg= -23.500 Elem.= 1
000000 Elem.= 0 Neg=-0.004532 Elem.= 1
al=299 Elem.= 15 No' Final=301 Elem.= 15
remento— Fator 1.0080 - 251.a Iteracao

63 indicando COLAPSO.
no' 22

LR R A b b b b b b b S b 4 b b d b b b b A b b I b b b b b b b b b A b b b b b b b S b g b b 4
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Dados de entrada lidos ou gerados por PPLANAV1/2 para esse problema:

"Identificacao: ","Portal de Vogel (1985) c/ 22 EF"
"Dados Gerais da Estrutura"

"Numero de nos Nnos =", 23
"Numero de elementos Nele =", 22
"Numero de barras Nbar =",3
"Numero de restricoes Nrst =",6
"Numero de nos suportes Nsup =",2
"Numero de materiais Nmr =",1
"Numero de propriedades Npr =",2
"Numero de tipos de lig. Ntl =",0
"Numero de rotulas Nrot =",0
"Numero de ligacoes Nlga =",0
"Graus de liberdade Ngl =",63
"Largura min. banda S Lb =",6
"Coordenadas dos Nos [cm]"

"No Coord X Coord Y"
1,0,0

2,0,62.5

3,0,125

4,0,187.5

5,0,250

6,0,312.5

7,0,375

8,0,437.5

9,0,500

10,66.66666666666667,500

11,133.3333333333333,500

12,200,500

13,266.6666666666667,500

14,333.3333333333334,500

15,400,500

16,400,437.5

17,400,375

18,400,312.5

19,400,250

20,400,187.5

21,400,125

22,400,62.5

23,400,0

"Incidencia dos Elementos"

"Flem no in no fn _Cx = _Cy  _L_cm__
"

,0,1,62.5,90

;1,62.5,90

1,62.5,90

1,62.5,90

1,62.5,90
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2.5,
,62.5,
rOr Zr Yy 162-51
9191101110166.6

’ ’ ’ ’

;6
6

~

’ ’ ’

0 J O
0 J O

7,0,1
8,0,1
9,0,1

10,10,11,1,0,66.
11,11,12,1,0,66.
12,12,13,1,0,66.
13,13,14,1,0,66.
14,14,15,1,0,66.

90

90

90
6666666666667,0
66666666666667,0
66666666666666,0
66666666666669,0
66666666666669,0
66666666666663,0

15,15,16,0,-1,62.5,270
16,16,17,0,-1,62.5,270
17,17,18,0,-1,62.5,270
18,18,19,0,-1,62.5,270
19,19,20,0,-1,62.5,270
20,20,21,0,-1,62.5,270
21,21,22,0,-1,62.5,270
22,22,23,0,-1,62.5,270
"Dimensoes das Secoes e Numero de Fatias"

"Num. Dimensoes do Perfil I [mm] Quantidade de
Fatias "

"Prop Altura Largura ___ FEspessuras____ Metade
Flange|Alma |Total"

" Flange | Alma horiz.|vert.

"

| vert. |
1,30,30,1.996500015258789,1.122999906539917,10,20,52
2,33,30,1.749799966812134, .9494999647140503,10,10,30
"Propriedades Geometricas das Secoes"

1678.043332635386,1867
147268176078796

2,28.01062965393066,52
1678.203668049351,1847
024089455604553

"Propriedades dos Mate
"Diagrama de Analise F

"Tensoes Residuais F
"-Diagrama linear p/ f
"Modulo Elasticidade E

"Num. Areas [cm2] Mod. Resistencia [cm3]
Inercia _Peso_ "

"Prop Alma Flange Total Elastico Plastico

[cmd] [KN/m]"
1,29.20585823059082,59.89500045776367,148.9958648681641,

"-Flastico perfeitamente plastico", 2

"Num. Escoamento Residual Parametros do Diagrama"
"Mat . [kN/cm2] [kN/cm2] H|a eolb n "
1,23.5,11.75,0,0,0

"Restricoes Nodais"

"No Irx Iry Irz"

.158832932981,25170.64998953079, 1.
.49399948120117,132.9986267089844,
.029179555107,27690.36052281429,1.

riais"

x e: "

T "

lange e alma
[kN/cm2]1=",20500

"
4
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1,1,1,1

23,1,1,1

"Dados das Ligacoes"

"Num Lig. Rigidez Inicial Momento Ult. Expoente"

" Rki [kN.m/rad] Mu [kN.m] n [] "
"Materiais—-Secoes-Ligacoes—-Curvatura-Prumo"
"Elem Barra Pos. Material Secao Extremo Ligacao
Curvatura Fora prumo"
1,101,1,1,0,0,-1.000000047497451E-
003,2.499999944120646E-003
2,102,1,1,0,0,-1.000000047497451E-
003,2.499999944120646E-003
3,103,1,1,0,0,-1.000000047497451E-
003,2.499999944120646E-003
4,104,1,1,0,0,-1.000000047497451E-
003,2.499999944120646E-003
5,105,1,1,0,0,-1.000000047497451E-
003,2.499999944120646E-003
6,106,1,1,0,0,-1.000000047497451E-
003,2.499999944120646E-003
7,107,1,1,0,0,-1.000000047497451E-
003,2.499999944120646E-003
8,108,1,1,0,0,-1.000000047497451E-
003,2.499999944120646E-003
9,201,1,2,0,0,0,2.499999944120646E-003
10,202,1,2,0,0,0,2.499999944120646E-003
11,203,1,2,0,0,0,2.499999944120646E-003
12,204,1,2,0,0,0,2.499999944120646E-003
13,205,1,2,0,0,0,2.499999944120646E-003
14,206,1,2,0,0,0,2.499999944120646E-003
15,301,1,1,0,0,1.000000047497451E-
003,2.499999944120646E-003
16,302,1,1,0,0,1.000000047497451E-
003,2.499999944120646E-003
17,303,1,1,0,0,1.000000047497451E-
003,2.499999944120646E-003
18,304,1,1,0,0,1.000000047497451E-
003,2.499999944120646E-003
19,305,1,1,0,0,1.000000047497451E-
003,2.499999944120646E-003
20,306,1,1,0,0,1.000000047497451E-
003,2.499999944120646E-003
21,307,1,1,0,0,1.000000047497451E-
003,2.499999944120646E-003
22,308,1,1,0,0,1.000000047497451E-
003,2.499999944120646E-003

"Modelo de barras com curvatura inicial ","S"
"Modelo com barras fora de prumo ",om"s"
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"Matriz Indicadora de Deslocamentos"

1,64,65,66
2,1,2,3
3,4,5,6
4,7,8,9
5,10,11,12
6,13,14,15
7,16,17,18
8,19,20,21
9,22,23,24
10,25,26,27
11,28,29,30
12,31,32,33
13,34,35,36
14,37,38,39
15,40,41,42
16,43,44,45
17,46,47,48
18,49,50,51
19,52,53,54
20,55,56,57
21,58,59,60
22,61,62,63
23,67,68,69
"FINAL DA GEOMETRIA"
"Carregamento ",1

"Carga Horizontal H= 12.

"Cargas nodais Ncg= ",1
"No Ic Fx [kN]
9,2,35,0,0

"Soma Cargas SFx[kN]
35,0,0

"Momento em O Mo
-175,0,500

"Carregamento ", 2

"Carga Vertical P (02x)=

"Cargas nodais Ncg= ", 2
"No Ic Fx [kN]
9,2,0,-2800,0
15,2,0,-2800,0
"Soma Cargas
0,-5600,0
"Momento em O Mo
-11200,200,0

SEFx [kN]

5 % p"

Fy [kN] Mz [kN.m]"
SFy [kN] SMz [kN.m]"
Centro Cargas (Xc,Yc)"
80 % Py"

Fy [kN] Mz [kN.m]"
SEFy [kN] SMz [kKN.m]"
Centro Cargas (Xc,Yc)"

"FINAL DE CARREGAMENTOS", 2
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