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Wa - limite inferior do parametro multiplicador da agGes na estrutura

Wsg - limite superior do pardmetro multiplicador da agées na estrutura

We, - pardmetro de instabilidade da estrutura que multiplica as agdes que

estao sendo incrementadas na analise de instabilidade

Winax - limite maximo do parametro multiplicador considerando que a barra
seja bi-engastada com ligagdes indeslocaveis

Z - médulo resistente plastico

b) Letras romanas minlsculas

a - parametros dos deslocamentos nodais

a; - coeficiente dado por “1-cP/GA”

ap - coeficiente dado por “1+cP/GA”

b - forcas de volume

[b]; - submatriz de ordem 6 x n correspondente ao elemento “i” da matriz de

transformagao [b] de ordem 6nb x n que relaciona os deslocamentos
da estrutura com os deslocamentos dos elementos

C - coeficiente de forma da se¢5o transversal
- distancia da fibra mais afastada na seg&o transversal
- deslocamento lateral da barra de Shanley

dAq - diferencial de area na face aliviada

dA; - diferencial de area na face estendida

d4 - distncia da fibra mais aliviada da segao transversal
dy - distancia da fibra mais estendida da segéo transversal

do - variagdo da rotagdo na seg¢do transversal
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e - alongamento na célula unitaria de Shanley
e - encurtamento na céluia unitaria de Shanley
h - altura da se¢do transversal

i - numero de barras

kK - relagdo entre E/E4

Ke - matriz de rigidez do elemento finito de barra plana devido de
deformagéo por flexdo

Kn - matriz de rigidez do elemento finito de barra plana devido a parcela da
energia de deformagéo por esforgo axial

[kg] - matriz de rigidez do elemento "i" de ordem 6 x 6 nas coordenadas
locais para analise pelo metodo dos elementos finitos

kel - matriz de rigidez da estrutura de ordem n x n nas coordenadas globais
para analise pelo método dos elementos finitos

n - numero total de coordenadas da estrutura formada apenas por
elementos de barra no sistema global

nb - numero de elementos de barra

nj - nimero do nd inicial da barra

nk - nimero do né final da barra

p - forgas de superficie

r - raio de giragdo da seg¢do transversal

{r} - vetor de forgas na analise pelo metodo dos elementos finitos

{re} - vetor de engastamento perfeito que & somado ao vetor de forgas

o - fator que ajusta o incremento de deformacgéo

u - vetor das fungBes aproximadoras

Uy - fun¢do dos deslocamentos longitudinais

Ux(x) - fungdo aproximadora para os deslocamentos longitudinais

Uy - fungdo dos deslocamentos transversais

Uy(x) - fungdo aproximadora para os deslocamentos transversais

Us...Ug - deslocamento na coordenada 1...6 da barra

v - vetor das incognitas nodais do elemento finito

v{X) - fungdo aproximadora

vi(x) - fungdes de forma

{v} - vetor dos deslocamentos da estrutura para a analise pelo método dos

elementos finitos

“i"

{vih - vetor dos deslocamentos do elemento de barra “i'no sistema local de
coordenadas de ordem 6 x 1 para analise pelo método dos elementos
finitos



y - deslocamento transversal do membro no plano da estrutura

V4 - distancia de uma fibra qualquer na face aliviada

Y2 - distancia de uma fibra qualquer na face estendida

y(x) - fungdo que representa a solugdo exata para minimizar o funcional

y - derivada primeira do deslocamento transversal da barra

y” - derivada segunda do deslocamento transversal da barra

w - garregamento transversal distribuido ao longo do comprimento da
arra

c¢) Letras gregas maidsculas

AP' - incremento de forga axial ocasionado pelo incremento de deformagéo
Ag'

A€ - incremento de deformag&o no ciclo i

A€max - variagdo maxima da deformagdo normal na segdo transversal

Agq - variagdo da deformagdo normal em uma fibra qualquer aliviada

Agz - variagdo da deformacgdo normal em uma fibra qualquer estendida

Ac’ - incremento de deformagao ocasionado pelo incremento de
deformagao Ae'

AGmax - variagdo maxima da tensdo normal na segao transversal

AG med - tensdo média no final do ciclo i

Aoy - variagdo da tensdo normal em uma fibra qualquer aliviada

Aoy - variagdo da tensado normal em uma fibra qualquer estendida

Acymaxy - vVariagdo maxima da tensdo normal na face aliviada

Acymax) - Variagdo maxima da tensdo normal na face estendida

@ - curvatura da segéo transversal

I1 - somatorio da energia potencial total de todos os elementos finitos

I - energia potencial total armazenada em um elemento finito

Qi - tfrabalho realizado pelas forgas volumétricas e por agbes externas em

um elemento finito

c) Letras gregas mindsculas

o - constante de ajustamento das curvas européias e brasileiras

ot - coeficiente obtido pela raiz quadrada de P/ a4kl
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o2 - coeficiente obtido pela raiz quadrada de P/ azEl

B - coeficiente utilizado para simplificar a férmula da carga critica a
compressao na norma NBR 8800

& - distancia entre a linha neutra e centro de gravidade da segéo
transversal

8o - deslocamento no meio do barra ou imperfei¢do geométrica inicial da
barra

E - vetor das deformagdes

Exx - deformagfes normais em teoria dos pequenos deslocamentos

Ec - deformag&o normal de compresséao

£t - deformagédo normal de tragdo

g - deformac&o total da segdo transversal da barra no ciclo i

g’ - deformagéo total da segao transversal da barra no ciclo i-1

b - matriz das fungdes de forma

e - coeficiente simplificador utilizado nas fungdes de rigidez com interagdo
de forga axial de compresséo

b; - giro da seg¢&o transversal no no inicial da barra

bk - giro da segéo transversal no né final da barra

t - coeficiente simplificador utilizado nas funcdes de rigidez com interagao
de forga axial de tragdo

¥ - distorgdo da segéo transversal provocada pelo esforgo do cortante
presente na barra

n - parametro adimensional de imperfei¢do

A - parametro de esbeltez

v - coeficiente de Poisson

s - constante pi=3.14159265359

83 - giro na extremidade da coordenada 3 da barra

Os - giro na extremidade da coordenada 6 da barra

P - relagdo entre P/Py

Pmax - variavel que armazena a barra que esta com forca axial mais proxima
possivel da flambagem de Euler

o - vetor das tensdes

o - tensao normal de compressao

Cer - tensdo critica da barra

(4] - tensdo no elemento no ciclo i
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Resumo

Este trabalho apresenta uma formulacdo para a analise néo linear de
porticos planos. Esta formulagdo é baseada no método das fungdes de
estabilidade (rigidez). Estas fun¢des sdo obtidas através da solug¢do da equacao
diferencial que rege o problema de barras planas. Através destas fungbes, é
possivel determinar a matriz de rigidez da barra que leva em consideracdo os
efeitos da n&o linearidade geométrica. O efeito da ndo linearidade fisica é
introduzida na analise através do modulo tangente. Este modulo € obtido através
de curvas que relacionam o estado de tensdo na barra com a respectiva redugéo
na capacidade portante (modulo tangente). Estas curvas sdo utlizadas para
calcular o médulo tangente da barra de acordo com o estado de tensdo que esta
atuando nela. Utilizando o método das fungdes de rigidez e as curvas citadas
acima, um programa de computador foi desenvolvido para andlise numérica né&o
linear de porticos planos.

O principal objetivo deste trabalho foi o desenvolvimento de um programa de
dimensionamento de perfis metalicos no qual os efeitos de ndo linearidade
geometrica e fisica pudessem ser levados em consideragé@o no dimensiocnamento.
Para tanto, as formulas de verificagdo a tragdo e a4 compressdo da norma
brasileira "NBR 8800” foram programadas e acopladas ao programa de analise
estrutural citado anteriormente. Para que o dimensionamento pudesse ser feito
automaticamente, foram criados bancos de dados de perfis de dupla cantoneira
de abas iguais e perfis em “C". Quatro tipos de dimensionamento foram
desenvolvidos: dimensionamento admitindo comportamento elasto-linear da
estrutura; dimensionamento considerando o efeito de n&o linearidade fisica do
material; dimensionamento considerando o efeito de nao linearidade geométrica;
e dimensionamento considerando o efeito de néo linearidade geométrica e fisica
do material atuando em conjunto. O objetivo principal destas analises & verificar
se estes efeitos sdo capazes de modificar os perfis obtidos no dimensionamento

elasto-linear comumente realizado na pratica pelos calculistas.
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Abstract

This work presents a formulation to consider the nonlinear effects in the
structural analysis of rigid plane frames. This formulation is based on the stability
functions matrix method. The stability functions are obtained after solving the
governing differential equations of the problem (assuming that strains are small
and neglecting the axial deformation of the member), Utilizing these functions, it is
possible to determine the matrix [Kg] that takes into account the geometric
nonlinear effects. The material nonlinear effect is introduced in the analysis
utilizing the tangent modulus. Three types of curves are utilized to obtain the
tangent modulus: the first is based on the Column Research Council (CRC) Curve;
the second is based on the Load and Resistance Factor Design (LRFD) Curve and
the last is based on the “NBR 8800 — Projeto e Execucgao de Estruturas de aco de
Edificios — Meétodo dos Estados Limites” Curve (Brazilian Code of Steel
Structures). In these curves, the tangent modulus depends on the stress acting in
the cross sectional area of the member. Utilizing the concept of tangent modulus
and the stability function method, a program was developed to perform numerical
structural analysis of rigid plane frames.

The main objective of this work is to develop a program that allows to design
steel trusses. The material nonlinear effect and the geometric nonlinear effects
were taken into consideration in the design. The equations of "“NBR 8800"
(Brazilian Code) were programmed to determine the tensile strength and
compressive strength (flexural buckling) of the bars of the structure. These
equations were introduced into the structural analysis program developed. A table
of double angles with equal legs angles (structural shapes) and Channels
structural shapes were introduced into the program too. Therefore, the design of
the steel trusses could be performed automatically by the program. Four types of
designing were developed: in the first type, the structure was considered to remain
completely elastic (the nonlinear geometric effects are not considered); in the
second, the material nonlinear effect was taken into consideration; in the third, just
the nonlinear geometric effects were taken into consideration; and in the last, both
types of effects were taken into accounts. The aim of these analyses is to verify if
the introduction of these effects can modify the structural shapes obtained in the

elastic designing that is commonly performed in practice by the designers.



Capitulo 1

Introdugao

1.1 Consideragdes Gerais

Desde o surgimento dos computadores pessoais, estes passaram a ter
grande uso na engenharia. Através da sua velocidade de processamento,
utilizando algoritmos programados, estes sdo capazes de agilizar as tarefas para
o engenheiro. Devido a possibilidade de programagdo de algoritmos, surgiram
entdo os primeiros programas de computadores capazes de realizar analise
estrutural. Pode-se citar como um dos programas comerciais mais difundidos no
Brasil, o programa Structural Analysis Program (SAP)'. Este programa é baseado
no metodo dos elementos finitos, tendo a capacidade de realizar anélise elasto-
linear de estruturas (reticulares, placas e cascas). Este tornou-se bastante
difundido entre os projetistas de estruturas. A sua utilizagdo reduz bastante o
tempo de andlise estrutural. Ele emite como resposta 0s deslocamentos dos nés
considerados e esfor¢os solicitantes nas barras da estrutura. Um dos problemas
enfrentados nos Gitimos anos foi a pequena velocidade dos processadores e a
pequena capacidade de memdria que os computadores dispunham. Desta forma,
as analises ficavam restritas a pequenas estruturas, E importante mencionar que

o programa SAP apenas fornece os esforgos solicitantes nos elementos da



estrutura, ndo fazendo o dimensionamenic da mesma. A tarefa do
dimensionamento ainda fica para o engenheiro.

Um dos primeiros programas a realizar a verificagdo do dimensionamento de
estruturas metalicas foi o SAPSTL? (A steel stress check). Este programa foi
baseado no Método das TensGes Admissiveis de acordo com a especificagdo
americana AISC® {American Institute of Steel Construction). Este programa é
usado como um pds-processador em conjunto com o programa SAP90. Utilizando
o arquivo de esforcos emitido na andlise estrutural realizada pelo SAPS0, este
programa faz a verificacdo dos perfis que foram utilizados na analise estrutural.
Neste programa, foram introduzidas as expressdes recomendadas pela
especificagdo americana AISC para a verificagdo dos esforgos de tragao,
compresséo, flexdo, cortante e flexdo composta. E importante ressaltar que este
programa somente realiza a verificagdo de um perfil que foi previamente fornecido
pelo usuario. Este ndo possui a capacidade de realizar a automagéo dos perfis,
ou seja, encontrar dentro de uma lista de perfis previamente fornecidos, aquele
que consiga resistir aos esforcos solicitantes.

A evolugdo dos computadores fez com que a velocidade dos processadores
aumentasse e os problemas de memdria fossem resolvidos. Isto propiciou o
surgimento de programas mais completos capazes de fazer a analise estrutural
de grandes estruturas e, em seguida, fazerem o dimensionamento automatizado
da mesma.

Recentemente, foi langado no mercado um programa de computador capaz
de realizar a analise estrutural e o dimensionamento de estruturas metalicas. Este
programa foi chamado de Cypecad Metalicas-3D*. Este programa ¢ capaz de
realizar a analise estrutural e em seguida fazer o dimensionamento da mesma.
Caso os perfis previamente utilizados pelo usuario ndo sejam capazes de suportar
os esforgos atuantes, estes perfis serdo automaticamente trocados por perfis de
maior capacidade. Nova verificagdo sera feita neste novo perfil. Este processo é
repetido até que se encontre um perfil capaz de suportar os esforgos que estéo
atuando numa determinada barra da estrutura. Apds toda a estrutura ser
dimensionada, nova andlise estrutural é realizada, e posteriormente toda a
estrutura é recalculada novamente. Neste programa, o usuario tem ainda

possibilidade de dimensionar a estrutura utilizando diferentes tipos de



especificagbes e normas. Estas podem ser baseadas no Metodo dos Estados
Limites ou no Método das Tensdes Admissiveis. Como o dimensionamento € feito
automaticamente, este progfama dispSe de bancos de dados de perfis laminados,
soldados e formados a frio.

Tanto o programa SAP quanto o Cypecad-3D sao programas que baseiam a
sua analise estrutural no comportamento elasto-linear da estrutura em teoria dos
pequenos deslocamentos (Primeira Ordem). Nesta teoria, ao se aplicar um
carregamento na estrutura, esta sempre encontrara uma configuracdo de
equilibrio. Pode-se ressaltar ainda que a resposta da estrutura (deslocamentos,
esforcos, deformagdes,etc.) € sempre proporcional ao carregamento. Desta
forma, ndo existe um limite de aplicagédo de carregamento para a estrutura. Claro
que este tipo de analise estrutural ndo representa o real comportamento de uma
estrutura. Como se observa, a capacidade portante da estrutura vai diminuindo a
medida que o0 carregamento nesta vai aumentando, até um ponto em que esta
ndo consegue mais suportar o carregamento aplicado e entra em colapso.

A reducdo da capacidade portante da estrutura &€ ocasionada devido a dois
efeitos que agem em conjunto na estrutura. Estes efeitos sdo chamados de Néao
Linearidade Geométrica e N&o Linearidade Fisica do Material. O primeiro efeito
produz a redugdo a capacidade portante da estrutura devido a mudanga da
configura¢ao gecmetrica que esta sofre a medida que o carregamento vai sendo
apiicado, ou seja, a medida que a geometria da estrutura se modifica em relagdo
a original. O segundo efeito € produzido pela degradagéo da prépria rigidez do
material. A medida que o material & solicitado com estados de tensbes que
ultrapassam o limite de proporcionalidade do material, as fibras comegam a se
plastificar, fazendo com que o material perca capacidade portante. Os programas
mencionados acima nédo levam em consideracgéo estes efeitos. Assim, as analises
estruturais feitas por eles ndo representam o real comportamento da estrutura.

O dimensionamento de uma estrutura reticular é feito isolando as barras e
tratando-as como problemas separados, ou seja, as barras da estrutura podem
ser consideradas como barras simplesmente apoiadas submetidas a momentocs e
forcas cortantes nas extremidades e forgas axiais ao longo do elemento. Estes
momentos, forgas cortantes e axiais sdo determinados através dos

carregamentos que sdo impostos na estrutura. Tendo em vista o conceito de



barras isoladas, para se considerar o problema da instabilidade, duas
aproximagBes devem ser feitas com o propdsito do dimensionamento da
estrutura. A primeira aproximag¢do modifica o dimensionamento das barras
individuais para levar em consideragao as agtes aplicadas pelo resto da estrutura
nas suas extremidades. Isto € feito através da inclusdo de termos nas formulas de
dimensionamento para ajustar os efeitos da instabilidade da estrutura. A segunda
aproximagado se refere ao fato das normas recomendarem que a verificagdo da
estabilidade das barras isoladas da estrutura podem ser feitas iscladamente da
estabilidade global da estrutura. Desta forma, apds a verificagdo da estabilidade
das barras da estrutura, é necessario verificar a estabilidade global da mesma. Na
realidade, é sabido que o maximo carregamento que uma estrutura pode suportar
e o0s maximos esforgos que uma barra isolada pode suportar sdo
interdependentes.

O dimensionamento da estrutura realizado por estes programas é feito
baseado apenas nos esforgos solicitantes obtidos nas envoltdrias das analises
estruturais. Assim, os elementos das estruturas sdo verificados apenas
isoladamente, conforme mencionado anteriormente. Entretanto, pode acontecer
que uma estrutura dimensionada desta forma entre em colapso para um
carregamento inferior aquele para o qual foi dimensionada. Por esta razdo, as
normas e especificagdes recomendam a verificagdo da instabilidade global da
estrutura. A instabilidade global da estrutura acontece devido ao fato dos
elementos estruturais apresentarem um comportamento quando estdo
desmembrados da estrutura e outro quando estdo conectados a ela, formando um
conjunto. O comportamento global da estrutura deve ser verificado através de
uma andlise de instabilidade da mesma. Entretanto, os programas citados
anteriormente apenas fazem o dimensionamento da estrutura através das
expressdes de uma determinada especificagdo ou norma. Geralmente, a
verificagdo da estabilidade global da estrutura é negligenciada por estes

programas.



1.2 Situagdo do Problema

1.2.1 Flambagem Elastica de Barras por Flexdo

A equagdo de Euler para flambagem de barras elasticas por flexdo é uma
das formulas da engenharia que hoje é ainda muito util e utilizada. Esta equagao
e suas modificagdes realizadas por Engesser, Considere e Shanley, para o
comportamento inelastico, fornece a base da histdria da analise de instabilidade
das estruturas. E importante mencionar que o estudo da instabilidade vem se
desenvolvendo por mais de 254 anos, desde seu inicio realizado por Euler.

Robert Hooke (1635-1703), em 1678, verificou que o deslocamento de um
corpo elastico era proporcional ao carregamento que provocava este
deslocamento. Este ndo podia saber que mais tarde, esta relagéo proveria a base
para o desenvolvimento da teoria da flambagem elastica. Hooke afirmou que esta
relagdo, chamada hoje de lei de Hooke, poderia ser aplicada a “...todos os corpos
elasticos, seja metal, madeira, pedras, (.., vidro, e coisas parecidas.”
(TIMOSHENKO?®). Suas dedugbes foram obtidas através de experimentos
realizados. |

Jacob Bernoulli (1667-1748) estudou a deflexdo e a curvatura de uma viga
retangular (TIMOSHENKO®). Em 1705, este afirmou, baseando-se na lei de
Hooke, que a curvatura de qualguer ponto em uma viga fletida era proporcional ao
momento resistente desenvolvido ao longo do comprimento desta.

Daniel Bernoulli (1700-1782) sugeriu para Leonard Euler (1707-1783) que
este aplicasse o célculo variacional para obter as equagdes das curvas elasticas
(TIMOSHENKOQ?®). Assim, Euler, baseado na sugestio de Daniel Bernoulli e na
teoria de seu irmdo Jacob Bernoulli de que a curvatura de uma barra elastica em
um dado ponto € proporcional ao momento resistente atuando neste ponto,
apresentou a formula para a flambagem de barras que leva hoje 0 seu nome. A
carga de Euler & a carga critica para a qual uma barra esbelfa elastica pode
suportar um carregamento axial em uma configuragao ligeiramente fletida.

Euler baseou sua formula na hipétese de que o "momento de rigidez” em
qualquer ponto da barra era igual a “Ek® / p”, sendo que “Ek?, segundo ele,
deveria ser determinado através de muitos experimentos e "p” definido como o

raio de curvatura da barra fletida (TIMOSHENKO?). Euler teve idéias erroneas a



respeito da relagéo entre a forma geométrica da segdo transversal e “Ek®. Mais
tarde, em tratado publicado em 1759 | Euler disse “ Parece que o momento de
rigidez seja proporcional ao quadrado da espessura, ou mesmo, ao cubo; desta
forma, pode-se dizer que se a barra for cilindrica, seu momento de resisténcia
sera proporcional a terceira poténcia, ou possivelmente a quarta poténcia do
diametro da base.” (JOHNSTON®). Euler demostrou, desta forma, que ndo
conhecia o conceito de momento de inércia da segdo transversal, das
distribuigBes das tensdes e da localizagéio do eixo neutro de uma barra fletida, E
importante ressaltar que Christian Huygens (1629-1685) foi o primeiro a
estabelecer o conceito de momento de inércia (TIMOSHENKO?®).

Assim, a forga necessaria para fletir uma barra, de acordo com Euler, é dada
por :

2 2
Peier z.’l;i (1.1)
sendo para Euler “E" como uma propriedade elastica e k¥ como uma
propriedade dimensional da barra. Segundo THURLIMANN’, esta n&o foi apenas
a primeira solugdo tedrica para um problema de instabilidade mas tamhém a
primeira solugdo de um problema de autovalores.

Apesar de referenciar a carga critica de Euler como a de uma barra bi-
articulada, na realidade, Euler em seu trabalho estudou uma barra engastada em
uma extremidade e livre na outra (TIMOSHENKO?®). A transigao de “Ek®” para “El”
requer a aplicacao da lei de Hooke em conjunto com a corrente avaliagdo das
distribuicbes das tensdes internas de um membro fletido.

Huygens, Beeckman and Hooke verificaram que em uma viga (engastada
em uma extremidade e livre na outra) fletida, as fibras superiores mais afastadas
estavam estendidas enquanto que as fibras inferiores mais afastadas estavam
encurtadas (TIMOSHENKQ®). Mariote (1620-1684), em 1680, realizou
experimentos em vigas. Resultados publicados posteriormente a sua morte, em
1686, confirmaram as observagfes mencionadas anteriormente pelos
pesquisadores (TIMOSHENKO?).

Leibniz realizou em 1684 a primeira analise de tensdes nas fibras interiores
de uma viga carregada. Baseado na hipotese de que as tensdes variam

linearmente na secdo transversal, ele conclui, para um caso especial, que o



momento de flexdo é proporcional ao momento de inércia da segdo transversal
(TIMOSHENKO?).

Jacob Bernoulli descobriu através de experimentos que existia uma relagdo
linear entre o alongamento e a tensdo produzida pela forga. Parent mostrou em
1713 a correta distribuigdo de tensbGes para uma viga retangular fletida, Em 1773,
39 anos depois de Euler ter divulgado sua formula para prever a capacidade de
uma barra comprimida, Coulomb (1736-1806) aplicou corretamente a lei de Hooke
e as equagbes de equilibrio da estatica, desenvolvendo a expressdoc que
relaciona o momento devido a flexdo com as tensbes normais em uma viga
retangular fletida (TIMOSHENKQ?®). O efeito das deformacdes por cisalhamento
foram negligenciadas por este. Uma teoria mais geral da elasticidade somente foi
desenvolvida mais tarde por Navier e St. Venant.

Embora a formula de Euler seja hoje em dia universalmente conhecida,
servindo como base para o dimensionamento de barras esbeltas de ago, ela foi
bastante criticada no inicio 1800 porque n&o conseguia prever com precisdo a
capacidade de resisténcia & compressdo dos materiais utilizados naquela época
(JOHNSTON®).

Em 1840, E. Hodgkinson realizou testes em membros esbeltos de ferro.
Apos a analise destes resultados, Todhunter e Pearson deram crédito ao trabalho
de Euler. Em 1905, Johnson, Bryan e Turneaure publicaram o livio “Modern
Framed Structures” onde recomendaram a férmula de Euler precedida por uma
constante de modificagdo que foi obtida através de experimentos. Estava
estabelecida a teoria de Euler (JOHNSTONS®).

1.2.2 Flambagem Inelastica de Barras por Flexdo

Apesar de Euler ser considerado orpai da flambagem elastica, ele mesmo
impbs um limite para a aplicagdo de sua formula, demonstrando desta forma, o
entendimento do comportamento da flambagem inelastica. De acordo com a
tradugdo do trabalho de Euler feita por VAN DEN BROEKS®, Euler disse que “ para
comegar, eu gostaria de indicar que este momento de rigidez ndo esta apenas
limitado a corpos elasticos...”. Quando Euler utilizava a expressdo momento de

rigidez, ele estava se referindo ao termo que & hoje conhecido como rigidez “EI”



(no campo elastico). Sua declaragdo a respeito do comportamento ineldstico
demostrou sua intuitiva compreensédo do processo de flambagem.

Progresso, além das declaragdes feitas por Euler, somente foi possivel ap6s
a descoberta das relagbes entre tensdo-deformacgdo, curvatura e momento de
flexdo no campo inelastico. Em 1889, Engesser sugeriu que a capacidade
resistente de uma barra no campo inelastico poderia ser obtida pela simples
substituicdo do modulo de elasticidade elastico “E” pelo mddulo de elasticidade
tangente “Ey” (CHEN ¢ LUI®). Assim, para uma barra bi-articulada nas
extremidades, a carga critica para uma barra no campo inelastico pode ser obtida

pela seguinte equagio:

o=
P(:r:?{LZt

sendo “E{" definido como o mddulo tangente do material obtido do diagrama

(1.2)

ulr)

tensdo-deformagdo para cada tensdo particular no campo inelastico; 0
momento de inércia da barra e “L" o comprimento da barra. A expressao acima €
conhecida como “férmula do médulo tangente”.

Paralelamente ao trabalho de Engesser, Considére em 1889, com base no
trabatho de Euler, realizou uma série de 32 ensaios em barras. Como resultado,
sugeriu que se a flambagem ocorresse acima do limite de proporcionalidade do
maédulo elastico "E” da formula de Euler, este deveria ser substituido pelo modulo
efetivo “Eer”. Ele declarou que o modulo efetivo estaria em algum lugar entre o
maédulo elastico e o modulo tangente (JOHNSTON®),

Jasinski (1895) trouxe o trabalho de Considére para Engesser. No mesmo
ano, Engesser publicou a férmula correta e geral do modulo reduzido, que
também deveria estar contido entre “E{" e "E". Enfretanto, este declarou que o
moédulo reduzido ndo dependia somente de “Ey" e “E”, mas também da forma
geométrica da secdo transversal. Em 1810, Theodor von Karman obteve
expressoes para o modulo reduzido para barras de segéo transversal retangular e
perfis "H" (JOHNSTONG). A equacdo para carga critica utilizando o conceito de
médulo reduzido para uma barra bi-articulada é dada por :

P - WE,I

(1.3)



sendo que E; = f (E¢, E) definido como mddulo reduzido. Em (1.2) e (1.3), &
assumido que a barra pode estar em equilibrio tanto na posicdo em que ela se
encontra (perfeitamente reta) ou em uma configuragao ligeiramente fletida.

O mddulo reduzido é também apropriadamente chamado de duplo modulo.
Por mais de 35 anos houve controvérsias sobre a aplicagdo do modulo tangente
ou duplo mddulo na equagdo de Euler. E importante ressaltar que para varios
ensaios feitos em laboratorio de forma cautelosa, foram obtidos resultados em
qgue as barras flambaram e falharam com cargas ligeiramente acima das cargas
previstas pelo maédulo tangente. Muitos pesquisadores, através de ensaios
realizados, chegaram a afirmar que a formula de Engesser, que utilizava o
conceito de modulo tangente, estava em concordancia com os resultados obtidos.

Em 1946, SHANLEY" conciliou a controvérsia entre as teorias do médulo
tangente e duplo modulo. Ele mostrou que era possivel para uma barra fletir
simultaneamente com um aumento da carga axial, fazendo com que a barra
pudesse flambar com um carregamento previsto através do modulo de
elasticidade tangente. Desta forma, dada uma imperfeicdo infinitesimal para
provocar flexdo na barra, a carga proposta pela teoria do duplo modulo ndo
poderia jamais ser encontrada. Um ano apés a divulgagdo do seu conceito em
1946, Shanley validou sua teoria através da analise de um modelo de flambagem
de duas barras rigidas conectadas no centro com dois pontos separados com
cohcentragéio da inelasticidade. Em uma carta publicada juntamente com o artigo
de Sharley de 1947, von Karman redefiniu o conceito de carregamento critico
tangente tendo como suporte o conceito de SHANLEY'? :

“O carregamento critico tangente é o menor valor da carga axial para o qual
a bifurcagdo do equilibrio pode ocorrer apesar de esta transi¢do para o posi¢do
fletida requerer ou ndo um aumento de carregamento axial’.

Desta forma, Engesser definiu 0o conceito de carregamento critico tangente.
Shanley, 57 anos mais tarde, acrescentou o conceito de carregamento critico de
bifurcagéo. Duberg e Wilder aplicaram o conceitc de Shanley a uma secédo “H”
idealizada. Eles assumiram um material com uma curva tensdo-deformag&o néo
linear desenvolvida por Ramberg e Osgood. Esta curva fornecia a relagéo tensdo-
deformacgdo para o campo inelastico a qual era expressa através de uma simples

expressdo. Eles analisaram o comportamento inelastico ac longo de todo o
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comprimento da barra. Eles confirmaram o conceito de Shanley e melhoraram a
definigao :

“Se o comportamento de uma barra perfeitamente reta for considerado como
o comportamento limite de uma barra fletida quando sua imperfeigdo inicial
desaparece, entdo o carregamento critico tangente é o carregamento critico da
barra, ou seja, o carregamento para o qual a flexdo se inicia” (JOHNSTONS).

Duberg e Wilder (JOHNSTON®) mostraram que se uma barra estiver
suportada lateralmente para permanecer perfeitamente reta acima do
carregamento do modulo tangente e abaixo do médulo reduzido, entéo se retirado
o suporte lateral, a barra iniciara a fletir para um pequeno aumento de
carregamento. Se a barra estiver suportada lateralmente acima do carregamento
de modulo reduzido, e se retirado o suporte lateral, a barra ndo podera suportar
nenhum aumento de carregamento e o colapso serd iminente. JOHNSTON"
analisou um modelo de flambagem similar ao utilizado por Shanley. Entretanto,
ele trocou os dois pontos localizados de area por um segmento retangular sélido
de aluminio. Em varios estagios acima do carregamento de modulo tangente, a
distribuigdo das tensdes previstas intuitivamente por Shanley foram determinadas
quantitativamente, e entdo, o maximo carregamento foi determinado. Malvick e
Lee, mais tarde, divulgaram resultados de estudos de flambagem inelastica feitos
em todo o comprimento de uma barra retangular bi-articulada. Em 1967,
Batterman desenvolveu um programa de computador para determinar o maximo
carregamento para barras de aluminio de segdo transversal “H” com abas de
areas finitas, fletidas em torno do eixo de maior e menor inércia (JOHNSTON®).
Em ambos os eixos de flexdo, foram determinados os maximos carregamentos
tanto para a configuragdo perfeitamente reta quanto para barras com curvaturas
iniciais.

A definicdo de Engesser-Shanley para a carga critica € hoje geralmente
aceita para barras feitas de material que apresentam relagéo tensdo-deformagédo
nao linear. Dentro de certos limites, uma modificagdo do mesmo procedimento é

aplicavel para barras estruturais de aco.
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1.2.3 Instabilidade Eiastica de Estruturas Reticuladas Planas

Na analise de instabilidade de estruturas planas s3o feitas as seguintes
hipdteses: as barras sédo consideradas geometricamente perfeitas e o0s
deslocamentos fora do plano ndo sdo considerados. A equacio diferencial que

governa o problema de uma barra plana tem a seguinte forma:

4 2
gdY, pdy
dx dx

sendo “W" definido como carregamento transversal distribuido ao longo do

—w (1.4)

Hon

comprimento da barra; "y" o deslocamento transversal do membro no plano da
estrutura; "x” a diregdo do eixo ao longo do comprimento do membro; “El" € a
rigidez a flexdo e "P" a forga axial atuando no membro.

A solugado desta equacao diferencial pode ser feita através de um processo
aproximado ou diretamente através da solugao da propria equacéo diferencial do
problema.

A solucdo da equagdo pelo processo aproximado é feita através do método
dos elementos finitos. Neste processo, utilizam-se fungfes aproximadoras para
descrever o comportamento da estrutura em termos de deslocamentos axiais e
transversais. Utilizando-se como base o processo dos deslocamentos, pode-se
determinar os coeficientes da matriz de rigidez para a analise de instabilidade. A
analise de instabilidade das estruturas pelo processo dos deslocamentos é
baseado na seguinte expressao:

[Ke + Kgl{V} = {R} (1.5)
sendo que “[Ke + K¢]” € a matriz de rigidez obtida pela resolugédo da equagéo
diferencial mostrada acima através do método dos elementos finitos; “{V}” é o
vetor de deslocamentos da estrutura no sistema global e “{R}” o vetor dos a¢bes
nodais no sistema global da estrutura.

E importante ressaltar que "[k.]” & a matriz de rigidez usada na anélise onde
o equilibrio é feito na posigdo indeformada (também conhecida como analise de
primeira ordem) e “[K¢]" € a matriz de rigidez geométrica que é proporcional a
forca axial atuante na barra. Quando “P" for negativo (compresséo) entdo a
matriz de rigidez geometrica reduzira a rigidez da barra e quando “P" for positivo
(tracdo), a rigidez da barra sera aumentada. Um dos primeiros a levar em

consideragdo a influéncia geométrica foi MARTIN' em 1960. O termo “matriz
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geométrica” somente foi utilizado pela primeira vez por ARGYRIS™ em 1964.
Estas matrizes podem ser obtidas no livro de PRZEMIENIECKI™.

Para o caso de forgas entre as extremidades da barra, sera somado em (1.5)
um vetor de agdes de engastamento perfeito. Desta forma, esta equagdo pode ser
rescrita da seguinte forma :

[Ke + KgH{V} + {Re}={R} (1.6)

Uma outra forma de se determinar a matriz de rigidez para a analise de
instabilidade & através da resolugdo da prépria equagdo diferencial do problema.
A solugdo é feita utilizando-se as equagbes de equilibrio e impondo-se as
condicbes de contorno que aparecem na barra quando esta & analisada na
posi¢do deformada. A matriz de rigidez obtida através da solug@o da equagéo
diferencial € baseada nas fungbes de estabilidade. Este método & conhecido
deste da década de 30, sendo JAMES'™ o primeiro a apresentar estes
coeficientes. Entretanto, um dos primeiros a tabular as fungdes de estabilidade de
forma adequada para a analise de instabilidade pelo processo dos deslocamentos
foi LIVESLEY £ CHANDLER'® & HORNE ¢ MERCHANT".

Desde entdo, a matriz de rigidez de barras, baseado nas fungfes de
estabilidade, tém sido escritas de varias formas. Estas podem ser obtidas nas
referéncias ALLEN'® | CHEN £ AL-MASHARY" e GERE £ WEVER?,

Para a analise matricial de estruturas atraves do processo dos
deéfocamentos, a expressdo pode ser escrita da seguinte forma:

[Sel{d} + {fe} ={7} (1.7)
sendo que “[Sg]" € a matriz de rigidez baseada nas fung¢bes de estabilidade
(rigidez); "{fc} o vetor de engastamento perfeito no sistema global e “{f}” o vetor de

acgdes nodais no sistema global.

1.2.4 Instabilidade Inelastica de Estruturas Reticuladas Planas

Os esforgos solicitantes em uma barra geralmente provocam tensfes
superiores ao limite de proporcionalidade do material, fazendo com que este
passe a trabalhar no campo inelastico. Para barras na fase inelastica, a equagéo

diferencial que governa o problema passa a ser a seguinte:

dy _d%
El Pz =w (1.8)
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sendo o moddulo de elasticidade elastico “E” substituido pelo mddulo de
elasticidade tangente “E{". Esta equacéo diferencial pode ser resolvida tanto pelo
processo aproximado ou mesmo pela resolugdo da propria equagao diferencial
conforme mencionado anteriormente.

O efeito da inelasticidade pode ser levado em consideragdo de diferentes
formas. Entretanto, pode-se sintetizar estas aproximag¢bes em duas formas
basicas: a inelasticidade pode ser considerada concentrada nos nds extremos da
barra ou esta pode ser considerada ao longo de todo o comprimento da barra e
também em toda a extensdo da sec¢do transversal da barra.

Uma das primeiras analises de instabilidade de estruturas aporticadas
utilizando inelasticidade concentrada nos nés foi realizada por OJALVO ¢ LU*' em
1961. Os efeitos da inelasticidade, forga axial e forma de carregamento foram
considerados na analise. Uma estrutura reticulada simétrica composta por uma
viga e dois pilares sujeita a carregamento simétrico foi analisada através de
formulas desenvolvidas para se determinar a carga critica da estrutura. As
relagbes entre momento-curvatura foram determinadas através de um processo
numérico de integra¢do. Estas curvas foram determinadas levando em
consideragdo o esforgo axial presente na barra, as propriedades geométricas da
secdo transversal e propriedades do material utilizado.

Alguns anos depois, CHU £ PABARCIUS* em 1964 desenvolveram uma
analise inelastica tambem em uma estrutura reticulada composta por uma viga e
dois pilares. Porem, nesta analise os autores consideraram que o portico estava
sujeito a carregamentos assimétrico (forgas verticais e horizontais). A carga critica
foi calculada manualmente em teoria dos pequenos deslocamentos utilizando as
fungdes de rigidez. A inelasticidade foi introduzida na analise através de curvas de
rotagdo-curvatura. Estas curvas apresentavam um comportamento ndo liner
devido a presenca das tensfes residuais adotadas no perfil “I" metalico para o
eixo de maior inércia.

No mesmo ano de 1964, MOSES?® apresentou um método para resolver o
problema de instabilidade inelastica de estruturas aporticadas. A solugdo do
problema foi baseada no método das diferengas finitas. A técnica de
determinacdo da carga critica ulilizada consistia em plotar a curva de

carregamento aplicado versus o deslocamento da estrutura. Foram utilizadas
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equagdes para representar a curvatura da sec¢do transversal sendo esta fungéo
do material utilizado, das propriedades geométricas da seg&o transversal, dos
esforgos axiais e momentos fletores presentes no elemento. A inelasticidade foi
considerada concentrada nos nos do elemento.

Um ano mais tarde, em 1965, LU** calculou manualmente a instabilidade
inelastica de um poértico plano composto por trés barras. Fungbes de rigidez
simplificadas foram utilizadas neste calculo. A inelasticidade foi introduzida na
andlise através das curvas que relacionam rotagbes de extremidade da barras
versus momenios de extremidade. Estas curvas foram obtidas utilizando um
procedimento numérico de integragdo desenvolvido por T. von Karman. As
analises foram feitas utilizando perfis "T". |

Maijid e Anderson, em 1968 (GALAMBOS?), desenvolveram um programa
utilizando inelasticidade concentrada nos nos do elemento. O programa era
baseado no método dos desiocamentos para a analise de instabilidade de
pérticos planos em teoria dos pequenos deslocamentos (teoria de segunda
ordem). O programa considerava a inelasticidade concentrada nos nods. As
incégnitas basicas a serem determinadas eram os deslocamentos nodais (no
caso trés) e as rotulas plasticas ocasionadas pela presenca da inelasticidade. O
programa podia resolver estruturas de grande porte.

KORN ¢ GALAMBOS?, em 1968 (Maio), desenvolveram um programa para
anélise de instabilidade inelastica em teoria dos pequenos deslocamentos
utilizando as fungdes de rigidez com interagdo de forga axial. O programa
considerava a redugao da rigidez da barra em fungdo da forga axial presente na
barra através de uma férmula bilinear para perfis “I” fletidos em torno do eixo de
maior inércia. O programa era capaz de trabalhar com a formagado de rotulas
plasticas.

Neste mesmo ano (Novembro de 1968), MAJID ¢ ANDERSON?
desenvolveram um programa para a analise de estruturas reticuladas de grande
porte. O programa era baseado no método dos deslocamentos e era capaz de
analisar as estruturas em teoria de primeira e segunda ordem, analise de
instabilidade elastica e inelastica. Os efeitos de segunda ordem foram
introduzidos na analise através das fungdes de rigidez. O programa era capaz de

lidar com a formagao de rotulas plasticas. A verificagdo da formagao das rotulas



15

plasticas era feito atraves de uma superficie de plasiificagdo adotada pelos
autores.
No ano seguinte, em 1969, ALVAREZ ¢ BIRNSTIEL*® apresentaram uma

analise de instabilidade inelastica utilizando o método dos elementos finitos. O
carregamento na estrutura era aplicado em incrementos de carregamento até que
a estrutura atingisse a instabilidade. Um procedimento numérico foi desenvolvido
para determinar a curvatura da se¢do transversal e a parte da se¢ao transversal
que ainda permanecia elastica para os esforgos de momento fletores e forga axial
atuantes na barra. O efeito de n&o linearidade geométrica foi levado em
consideragdo através da matriz geométrica "[kg]".

VOGEL?®, em 1985, apresenta em seu artigo uma série de analises de
instabilidade em estruturas aporticadas sob diferentes teorias. O objetivo deste
artigo foi fornecer exemplos numéricos que possam ser utilizados para calibrar os
diferentes tipos de programas que estavam sendo desenvolvidos. E apresentado
também um ensaio real em uma estrutura aporticada e o resultado obtido é
comparado com o0s resultados teoricos baseados nas teoria de plasticidade
distribuida ao longo do elemento e ac longo da altura da secgdo transversal.

Nos ultimos anos, muitos pesquisadores tém estudado o problema da
instabilidade inelastica de porticos planos. Em 1990, SIMITSES ¢ MOHAMED?®
apresentaram um procedimento numérico para a analise de instabilidade de
pédicos planos. O procedimento leva em consideragdo os efeitos de néo
linearidade geometrica através de relagdes ndo lineares da cinematica. A nao
linearidade fisica do material é introduzida no procedimento através de
plasticidade concentrada nas extremidades do elemento. O efeito das ligagbes
semi-rigidas & incorporado no procedimento através de modelos polinomiais.

CHEN ¢ AL-MASHARY®!, em 1991, propde um método para a analise de
instabilidade de porticos planos em teoria de segunda ordem levando em
consideragdo o efeito de inelasticidade nas barras. O método é baseado nas
fungdes de rigidez, sendo estas modificadas para incorporar a presenga de molas
nas extremidades da barra. Estas molas simulam a degradacgdo da rigidez da
barra. A analise se baseia no fato da rigidez a flexdo se reduzir gradualmente de
completamente elastica para a inelastica até perfeitamente plastica. A detecgéo

da plastificacdo total da segao ¢ feita através de um critério de platificagao.
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KING et al®?, em 1992, desenvolveram um programa para a analise de
instabilidade de pdérticos planos baseado no método dos elementos finitos. A ndo
linearidade geomeétrica é introduzida no programa através da matriz geométrica
“IKg”. A expressdo do Column Research Council (CRC)® para o modulo de
elasticidade tangente é introduzida no programa para levar em consideragdo o
efeito da ndo linearidade do material. Juntamente com o moddulo tangente, é
utilizado um parametro “p” que leva em considerag¢do o aumento da plastificagéo
produzido pela presenga de flexdo nas extremidades da barra. O programa é
capaz de trabalhar com a formagdo de rétulas plasticas nas extremidades das
barras (plasticidade concentrada nos nos).

MCGUIRE et al**, em 1992, fizeram analises inelasticas em pérticos planos
utilizando um programa desenvolvido na Universidade de Cornel em 1989 por
Hsieh. O programa é baseado no método dos elementos finitos. O efeito da ndo
linearidade geométrica € obtido através da matriz geométrica “[Kj]". A néo
linearidade fisica é considerada através da plasticidade concentrada nos nds do
elemento. A plastificagdo das extremidades da barra & verificada utilizando
superficies de plastificagdo. E levado em consideragio se o membro é capaz de
sustentar a rotagdo que lhe estd sendo imposta, ou seja, verifica-se se a
capacidade de rotagdo do membro néo foi excedida. Toda a analise foi realizada
utiﬁzando perfis “H".

LIEW et al®® (1993a) desenvolveram um programa para analise de
instabilidade inelastica de porticos planos. O metodo é baseado na modificagao
das fungbes de rigidez para levar em consideragdo a formagdo de rotulas
plasticas nas extremidades da barra. O modulo de elasticidade tangente é
introduzido na anadlise através de expressées propostas pela Load Resistence
Factor Design (AISC LRFD)® ou pelo Column Research Council (CRC)* para
levar em consideragdo a degradagéo da rigidez da estrutura devido ao efeito da
forga axial nas barras. E introduzido também um parametro escalar “¢” para levar
em consideragdo o aumento da plastificagdo da sec¢do pelo efeito de flexdo. Em
LIEW et al*” (1993b) é acrescentado o efeito das ligacbes semi-rigidas.

WHITE®, em 1993, realizou uma comparagéo entre dois métodos de analise
inelastica para porticos planos. Em ambos os casos, a inelasticidade foi assumida

estar concentrada nos nds. O primeiro método € baseado na analise elasto-
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plastica perfeita, ou seja, a secgdo transversal €& assumida permanecer
completamente elastica até que a plastificagdo da se¢do é alcangada. No
segundo métedo, a transi¢do da fase elastica se da progressivamente para a fase
inelastica até perfeitamente plastica. Esta transigdo é feita utilizando-se o modulo
de elasticidade tangente.

CHAN £ YAU®, em 1994, apresenta um programa para a analise inelastica
baseado no método dos elementos finitos. O efeito da ndo linearidade geométrica
é levado em consideragdo através da matriz geométrica “[Kg]". Sdo utilizadas
molas conectadas nas extremidades das barras para degenerar a rigidez da
estrutura. LigagSes semi-rigidas sdo consideradas no programa. A plastificagdo
da segdo transversal é verificada através de critério de plastificagio.

CHEN & CHAN*, em 1995, desenvolveu um programa para analise elasto-
plastica de porticos planos em teoria de grandes deslocamentos (teoria exata). O
elemento de barra proposto neste trabalho apresenta a possibilidade de detectar
rotulas plasticas nas extremidades da barra e também no meio desta. A
inelasticidade € introduzida no programa através de molas que simulam a
degradagdo da rigidez nas extremidades da barra e no meio desta. Devido a
possibilidade de considerar formacdo de rétuias plasticas no meio da barra,
reduziu-se o nimero de barras em que o membro deveria ser subdividido para se
encontrar bons resultados.

| CHEN ¢ Kim* (1996a) apresenta um método denominado de “refinado” para
analise inelastica de estruturas planas contraventadas fora do plano. Este
considera o esprairamento da plasticidade ao longo do membro e imperfeigbes
geométricas na barra. O método também leva em consideragdo a redugéo
gradual da rigidez devido a flexdo e tensfes residuais. Em outro artigo,
CHEN & KIM*2 (1996b) apresenta o mesmo método acima acrescentando o efeito
das ligagbes semi-rigidas.

Recentemente, CHAN £ CHUI*®, em 1997, propde um método para a anélise
de instabilidade de poérticos planos pelo método dos elementos finitos. Este utiliza
uma formulacdo para a fungdo de plastificacdo diferente das apresentadas por
CHEN ¢ CHAN*® e WHITE®. Sao utilizadas molas para simular o comportamento
inelastico das barras. Quando a segfo transversal da barra esta eldstica, entdo a

mola nesta extremidade tem um valor infinito que indica a transferéncia completa
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de momentos. Quando a segéo transversal esta plastificada, a rigidez da mola €
igual a zero, implicando desta forma em nenhuma transferéncia de momentos. O
efeito da néo linearidade geomeétrica é levada em consideragado através da matriz
“IK]”. As tensdes residuais também séo levadas em consideragdo. As anadlises
sao feitas utilizando apenas perfis “1” e "H".

1.3 O Presente Trabalho

Conforme mencionado anteriormente, o tipo de andlise estrutural realizada
pelos programas que fazem o dimensionamento da estrutura & baseada no
regime de primeira ordem (analise elasto-linear). O que as normas ou
especificagdes tentam fazer ao introduzir o fator de amplificagdo nas formulas de
dimensionamento de uma barra da estrutura, é representar o comportamento de
uma analise ndo linear geométrica. A introdugédo dos fatores “P," e "M," , sendo o
primeiro a capacidade Gltima a compressdo e o segundo a capacidade Ultima a
flexdo, nas expressées de interacdo tentam representar uma analise de primeira
ordem elasto-plastica, ou seja, a degradagao da rigidez da barra é feita apenas
por ndo linearidade fisica do material. Por fim, a combinagdo dos dois tipos de
analise mencionados anteriormente, tentam fazer com que o comportamento da
barra seja representado através de uma analise em regime de segunda ordem
considerando o efeito da inelasticidade na barra. Entretanto, todo o
dimensionamento é feito dentro do contexto que as barras sdo membros isolados
da estrutura.

Tendo como base o que foi mencionado anteriormente, o objetivo principal
deste trabalho € o desenvolvimento de um programa de computador capaz de
fazer andlise de estruturas metalicas planas. O termo analise esta sendo utilizado
neste ftrabalho no sentido que a estrutura €& analisada estruturaimente,
determinando os esforgos e deslocamentos, e posteriormente feito o
dimensionamento dos elementos estruturais da mesma. O presente programa a
ser desenvolvido se diferencia dos programas citados anteriormente pelo fato de
levar em consideragdo os efeitos simultadneos da ndo linearidade fisica do material
e da nio linearidade geométrica. Desta forma, os esforgos obtidos nas barras da
estrutura estardo afetados por estes efeitos. O dimensionamento a ser realizado

sera baseado na norma brasileira “NBR 8800 - Projeto e Execugéo de Estruturas
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de Ago de Edificios: Método dos Estados Limites™**, Serdo fornecidos bancos de
dados de perfis para o programa. Desta forma, através da programacdo das
formulas da norma, o programa serd capaz de realizar o dimensionamento
automatizado da estrutura. Todo o dimensicnamento sera baseado na analise de
perfis laminados e compactos, ou seja, perfis nos quais a relacgido de esbeltez das
abas ou mesas seja inferior a “A,” recomendado por norma. isto é feito para evitar
que o problema de flambagem local do perfil acontega antes do problema de
flambagem por flexdo da barra. Serd admitido também que todos os perfis
estejam contidos fora do plano para a analise global dos elementos da estrutura.
Esta hipdtese ¢ feita porque o elemento de barra plano a ser utilizado na analise
nédo consegue levar em consideragdo o efeito de instabilidade por flexo-torcdo. Os
perfis serdo verificados a flambagem por flexdo no plano perpendicular a estrutura
admitindo o comprimento de flambagem fora do plano a distancia entre os
contraventamentos instalados na estrutura.

O programa sera desenvolvido propiciando ao usuario a escolha do tipo de
analise que este deseja fazer. Os tipos de analises que estarido disponiveis no
programa sao: analise e dimensionamento segundo a “NBR 8800” da estrutura no
regime de primeira ordem; analise e dimensionamento segundo a “NBR 8800” da
estrutura no regime de primeira ordem levando em consideragdo os efeitos de
nao linearidade fisica do material; analise e dimensionamento segundo a
“NBR 8800" da estrutura no regime de segunda ordem (ndo linearidade
geometrica); e analise e dimensionamento segundo a “NBR 8800” da estrutura no
regime de segunda ordem levando em consideragdo a nao linearidade fisica do
material. O principal objetivo destas analises é verificar se a introducdo dos
efeitos de ndo linearidade geométrica e fisica do material podem causar mudanca
nos perfis obtidos no dimensionamento elasto-linear comumente feito na pratica

pelos projetistas.



Capitulo 2

Analise de Estruturas Reticuladas

2.1 Introdugéo

Este capitulo abordard o estudo do comportamento das estruturas
reticuladas quando sujeitos a carregamentos externos. Estes estudos séo feitos
através da determinagdo das curvas carregamento-deslocamento da estrutura até
0 ponto de bifurcacdo ou ponto limite. As hipoteses dos pequenos deslocamentos
e pequenas deformagfes sdo adotadas. Os efeitos das imperfeigdes geométricas
e inelasticidade s&o considerados nestas analises com o objetivo de verificar o
comportamento das estruturas sujeitas a estes efeitos. Graficos sdo apresentados
para demonstrar estes comportamentos e facilitar a compreensido destas
analises. Sd0 apresentados e descritos também outros fatores que influenciam a

capacidade portante de uma estrutura reticulada,
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2.2 Analise de Instabilidade de Estruturas Reticuladas

Para compreender o comportamento das estruturas, torna-se necessario
compreender os tipos de respostas que estas podem apresentar quando estao
sujeitas a carregamentos externos. Uma maneira de apresentar o comportamento
das estruturas e através das curvas carregamento-deslocamento mostradas na
figura 2.1. Estas curvas podem ser compreendidas como a representagdo do
comportamento dos graus de liberdade da estrutura.
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Figura 2.1 - Curvas carregamento-deslocamento. Situagdes de instabilidade

estrutural.

As linhas sdlidas mostradas na figura 2.1 sdo aplicadas as estruturas
perfeitas {(sem imperfeicbes geométricas). Neste caso, a estrutura primeiramente
se desioca ao longo de uma “trajetdria fundamental” (“OAB”) com ponto de
bifurcagdo para uma trajétéria secundéria' no ponto “A”. Esta trajetoria secundaria
"AC”", chamada de trajetoria pos-flambagem, pode ser ascendente ou
descendente conforme mostrado na figura 2.1(a) e figura 2.1(b). A ascenséo ou
descensdo da trajetoria de uma curva carregamento-deslocamento dependera
das caracteristicas da estrutura e/ou do carregamento aplicado.

Para certos tipos de estrutura ou quando as imperfeicbes geométricas séo
levadas em consideragdo, o comportamento carregamento-deslocamento pode

ser retratado através das linhas tracejadas "OD” na figura 2.1. Algumas estruturas
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podem apresentar trajetorias pés-flambagem ascendente ("AC” figura 2.1(a)),
apresentado desta forma capacidade de resistir a carregamentos que excedem o
carregamento de bifurcagdo. A capacidade de carregamento de uma estrutura
com imperfei¢des geometricas que apresenta comportamento pos-flambagem
descencende (Figura 2.1(b)) sera menor que o correspondente carregamento de
bifurcagdo de uma estrutura perfeita a ndo ser que a ftrajetdria ascenda
novamente para grandes deslocamentos. Esta maxima capacidade de
carregamento, ou ponto limite ocorre no ponto “D” conforme mostrado na
figura 2.1(b).

Neste trabalho, sera abordado a analise de estruturas reticuladas em teoria
dos pequenos deslocamentos e pequenas deformagdes. Quando uma estrutura é
analisada dentro dessas hipoteses, ¢ comportamento pds-flambagem néo é
possivel ser representado devido as simplificagdes feitas. Assim, o
comportamento da estrutura pode ser obtido ate o ponto de bifurcagdc ou ponto
limite da estrutura. Vale ressaltar que o ponto de bifurcagéo € caracterizado pela
mudanca da trajetéria da estrutura, fazendo com que a geometria da estrutura se
desconfigure da inicial. A perda da configuragdo inicial da estrutura caracteriza
um estado limite da estrutura. A teoria dos grandes deslocamentos € utilizada
quando se deseja compreender o comportamento da estrutura apds o ponto de
bifurcagdo. Este comportamento acontece quando a estrutura apresenta reserva
de resisténcia apos o ponto de bifurcagéo. Entretanto, devido a imperfeiges
geométricas e inelasticidade (entre outros fatores que serdo apresentados no final
deste capitulo) presente nas barras das estruturas reticuladas, na maioria das
vezes 0 comportamento das trajetdrias apds o ponto de bifurcagdo (ou ponto
limite) é descendente (Figura 2.1(b)).

O primeiro ponto de bifurcagio ou ponto limite de uma estrutura reticulada é
denominado de instabilidade estrutural (GALAMBOS®). As analises realizadas
em teoria dos peguenos deslocamentos e pequenas deformagdes com o abjetivo
de tragar a trajetoria da estrutura conforme realizado na figura 2.1 até que esta
atinja o ponto de bifurcagdo ou ponto limite sdo denominadas de analises de

instabilidade. Estas trajetorias da estrutura (curvas carregamento-deslocamento)
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podem ser utifizadas para verificar o nivel de seguranga que a estrutura
apresenta para o carregamento aplicado. '

Este capitulo abordara o comportamento das estruturas reticuladas desde o
inicio do carregamento até a estrutura alcangar a instabilidade. instabilidade pode
ser entendida, conforme mencionado anteriormente, dentro das hipGteses
assumidas, como sendo o ponto de bifurcagdo do equilibrio ou ponto limite da
estrutura. Os efeitos de imperfeigdes geométricas e inelasticidade serdo
considerados nestas andlises. Este estudo, por simplicidade, sera feito atraves da
andlise de uma estrutura plana. Sera considerado que os deslocamentos fora do
plano sejam prevenidos por vinculagbes adequadas. Estas vinculagbes séo
denominadas de contraventamentos. As analises apresentadas para estruturas
planas podem ser estendidas para o caso de estrufuras reticuladas

{ridimensionais.
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Figura 2.2 - Analise de instabilidade - estrutura reticulada plana.

Considere a estrutura plana e simetrica mostrada na figura 2.2(a). Na sua
analise serdo consideradas as seguintes hipoteses: a estrutura ndo apresenta
nenhuma imperfeicdo geométrica; a estrutura estd perfeitamente aprumada; as
ligagbes entre os nds sdo consideradas rigidas; e o carregamento é simetrico e
aplicado proporcionalmente nos nds da estrutura. Para este caso, ao se realizar a
analise de instabilidade na estrutura, objetiva-se obter o comportamento da
estrutura em termos de deslocamentos horizontais para cada incremento de
carregamento. O comportamento da estrutura € mostrado na curva ab da figura
2.2(b). Como pode-se observar, o comportamento da estrutura é similar ao de

uma barra comprimida isolada (problema de primeira espécie para barras



24

comprimidas). O maximo carregamento que a estrutura pode suportar é
denominado de carregamento critico. Neste trabalho, este carregamento é
denominado de “W_~ .

A figura 2.3(a) apresenta a mesma estrutura plana analisada anteriormente.
Entretanto, sera admitido que seus pilares estejam fora de prumo uma quantidade
“A,". Analisando o comportamento desta estrutura imperfeita, obtéem-se a curva
abc mostrada na figura 2.3(b). O seu comportamento é similar ac de uma barra
comprimida carregada excentricamente (problema de segunda espécie para
barras comprimidas). E importante ressaltar que quanto menor for a imperfeicdo
dada, mais proximo o carregamento de instabilidade, representado pelo ponto “b”,
se aproxima do carregamento critico "W_" encontrado na analise de instabilidade

do problema anterior.
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Figura 2.3 - Analise de instabilidade - estrutura reticulada com pilares

desaprumados

O proximo tipo de analise sera feita com a mesma estrutura anterior, ou
seja, os pilares estdo desaprumados. Entretanto, o carregamento concentrado
nos nos é substituido por uma carga uniformemente distribuida na viga (figura
2.4(a)). Neste caso, gquando os carregamentos nodais sdo substituidos por um
carregamento distribuido ao longo da viga do portico, tanto o pilar quanto a viga
estardo sujeitos a esforgos de flexdo. Os efeitos de flexdo introduzirdo novas
tensfes nas barras, fazendo com que as barras sejam soclicitadas no campo
inelastico. A presenga da inelasticidade nas barras fara com que inicie a

plastificagdo em certas regies na estrutura. Como conseqiiéncia, a capacidade
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portante da estrutura ird se reduzir mais rapidamente, e o carregamento critico de
instabilidade sera inferior ao encontrado na andlise da figura 2.3(a). Devido ao
efeito da imperfeigdo e da presenca da inelasticidade provocada pela presenga
da flexdo, a curva que representa o comportamento da estrutura é mostrada na
figura 2.4(b), curva ab’c’. Neste caso, como existe imperfeigdo, haverao
deslocamentos horizontais desde o inicio do carregamento, e a soma da flexdo
oriunda da imperfeigdo mais a produzida pela carga uniformemente distribuida
irdo fazer com que o carregamento critico de instabilidade seja inferior ao obtido

na analise anterior.
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Figura 2.4 - Analise de instabilidade - estrutura reticulada com pilares

desaprumados e flexdo devido a carga uniformemente distribuida.

Para finalizar, analisar-se-2 a estrutura sujeita a um carregamento
assimétrico com carga horizontal, cargas verticais concentradas nos nds e
uniformemente distribuida conforme figura 2.5(a). A resposta da estrutura é
mostrada na curva ab’c” da figura 2.5(b). A estrutura translada rapidamente na
horizontal devido a forga “H” e a imperfeigdo inicial. Estes efeitos fazem com que
a capacidade portante da estrutura diminua mais rapidamente que no caso
anterior. Como resultado, o pardmetro critico de instabilidade é ainda inferior ao

encontrado na analise anterior.
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Figura 2.5 - Analise de instabilidade - estrutura reticulada com pilares
desaprumados e flexdo devido a carga uniformemente distribuida

e forga horizontal.

As respostas das analises feitas acima ndo levaram em consideragao o
efeito da flambagem local das abas e mesas dos perfis, da flambagem por flexo-
torgdo das barras e a formagdo de rotulas plasticas na estrutura. Se as
dimensdes das barras sdo tais que a flambagem local ou por flexo-torgdo possam
ocorrer, entdo, 0 comportamento da estrutura pode ser analisado pela curva aef
mostrada na figura 2.5(b). E importante ressaltar que deslocamentos fora do
plano e tor¢do nas barras podem modificar substancialmente a resposta da
estrutura.

O comportamento de estruturas com multiplos pavimentos & similar ao
descrito para o portico plano analisado anteriormente. Os fatores que causam a
instabilidade sdo analogos aos citados nas andlises realizadas anteriormente.

Muitos experimentos tem sido realizados para verificar o comportamento das
estruturas reais e, desta forma, compai‘ar os resultados obtidos através das
analises computacionais. Estes experimentos sdo realizados assumindo-se as
seguintes hipoteses:

- 08 nos da estrutura s&o considerados rigidos;

- a inelasticidade do material € assumida estar concentrada nos nos da
estrutura,

- & assumido que ndo ha deslocamentos fora do plano de agéo das cargas;

- as tensdes residuais ndo sdo consideradas nos experimentos;



27

- despreza-se a participagao da rigidez das lajes na analise;

- 0 carregamento é aplicado proporcionalmente; e,

- a geometria da estrutura é considerada perfeita.

Os experimentos sdo feitos com o propésito de verificagdo dos modelos
analiticos. Desta forma, devem representar de forma mais precisa possivel estes
modelos. Entretanto, esta modelagem € de extrema dificuldade. As barras devem
ser selecionados de forma a impedir a flambagem flexo-torgdo, o comportamento
semi-rigido das ligagSes devem ser evitados e o carregamento deve ser aplicado
proporcionalmente.

Na realidade, muitas das estruturas ndo apresentam ligagbes rigidas, as
barras ndo sdo perfeitas, os carregamentos sdo aplicados desproporcionalmente
e as barras podem flambar lateralmente. Pode-se dizer ainda que algumas
estruturas possuem certas regides que apresentam capacidade de resisténcia
inferior, fazendo com que o carregamento ultimo da estrutura seja limitado. Desta
forma, estes fatores tendem a reduzir a capacidade das estruturas abaixo das

previsdes feitas através da analise numérica.
2.3 Modelos para a Analise de Estrutura Reticuladas

As estruturas reticuladas podem ser analisadas através de varios modelos
analiticos. Considere a estrutura plana mostrada na figura 2.6 sujeita a
car'regamentos verticais e horizontais. Esta estrutura pode ser analisada
elasticamente, fazendo-se o equilibrio da estrutura na posigdo indeformada, ou
seja, a posi¢do deformada é confundida com a posigao indeformada (teoria de
primeira ordem). Para este caso, o comportamento da estrutura é dado pela curva
(a). Na analise elastica, dado um carregamento na estrutura, sempre havera um
deslocamento proporcional associado, ou seja, sempre existird uma posigdo de
equilibrio para a estrutura. Este tipo de analise ndo leva em consideragéo que a
rigidez da estrutura se degrada a medida em que esta se desloca e a medida que
o estado de tensdo em uma barra vai se aproximando da maxima capacidade do
material. A curva (b) representa a anélise elastica da mesma estrutura em teoria
dos pequenos deslocamentos. Nesta teoria, também chamada de segunda

ordem, o equilibrio da estrutura é realizado na posigdo deformada. Neste caso, a
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redugdo da capacidade portante da estrutura é provocada pelo efeito de néo
linearidade geométrica, ou seja, a rigidez da estrutura vai se reduzindo a medida
que esta se desloca. Este efeito faz com que a estrutura apresente uma
carregamento critico de instabilidade elastica (W,,,.). Outra forma de analisar a
estrutura & mostrada na curva (c). Este tipo de analise € designada de elasto-
plastica, sendo realizada em teoria de primeira ordem. Na analise, € levado em
consideragd@o que a rigidez da estrutura vai se deteriorando devido ao efeito de
ndo linearidade fisica do material, ou seja, a rigidez da estrutura vai se
deteriorando a medida que o material se aproximada da maxima capacidade do
material. O efeito de plastificacdo das barras faz com que a estrutura apresente
um carregamento ultimo denominado de carregamento limite de plastificagdo
(W,.s). A curva (d) representa a andlise ineldstica em teoria dos pequenos
deslocamentos (segunda ordem) sendo o equilibrio feito na posigdo deformada.
Nesta analise, ambos os efeitos de ndo linearidade geometrica e néo linearidade
fisica sdo considerados. O carregamento critico encontrado é denominado de
carregamento critico de instabilidade inelastica (W_,....)- Se existe a possibilidade
de falha por flambagem local ou flambagem lateral-torcional, entdo o
carregamento critico da estrutura podera apresentar um valor menor conforme

mostrado na curva (e).
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Figura 2.6 - Tipos de analise em uma estrutura reticulada.
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2.4 Fatores que Influenciam a Estabilidade das Estruturas Reticuladas

A capacidade portante (rigidez) de uma estrutura sob um certo
carregamento representa uma medida do fator de seguranga que esta apresenta
em relagdo ao fendmeno de instabilidade para este carregamento
(BIRNSTIEL ¢ IFFLAND*). Desta forma, ¢ de fundamental importancia o
conhecimento dos fatores que influenciam o limite de estabilidade de uma
estrutura. Estes efeitos podem ser classificados em {irés grupos: efeitos

geométricos, efeitos do material, e efeitos do carregamento.

2.4.1 Efeitos Geométricos

Efeito da Forga Axial na Rigidez da Barra - Este efeito reduz a rigidez da
barra quando existe uma forga axial de compressdo e aumenta quando a forga
axial é de tragdo. Uma forga de compressdo aplicada em uma barra reduz a
rigidez ao giro de seus nos de extremidade. A forga de tragdo provoca o efeito
contrario.

Efeito do Deslocamento transversal do eixo da Barra - Este efeito,
conhecido como efeito “P-A", altera o comportamento estrutural da seguinte
maneira : os deslocamentos transversais produzidos pelo carregamento externo,
modificardo o equilibrioc da estrutura, pois estes introduzirdo novos esforgos na
estrutura; estes novos esforgos fardo com que o equilibrio da estrutura seja
alterado; ao se alterar o equilibrio da estrutura, os deslocamentos tambeém seréo
maodificados; Desta forma, uma solugéo iterativa & necessaria para a obtengéo
dos resultados dos deslocamentos finais da estrutura. O efeito destes
deslocamentos transversais influenciam o comportamento de instabilidade da
estrutura. Este efeito é levado em consideragdo deduzindo as equagles de
equilibrio na posigdo deformada da estrutura.

Efeito de Curvatura da Barra - Também conhecido como "P-3", este efeito
reduz a rigidez a flexdo devido a barra se curvar a medida que a estrutura se
desloca. Juntamente com o efeito “P-A", este efeito altera o equilibrio da
estrutura.

Efeito da Mudang¢a do Comprimento da Barra - Devido a presenga dos

esfor¢os axiais de compresséo ou de tragdo, as barras sofrerdo modificagdes no
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seu comprimento devido as deformacles axiais. Este efeito & parecido com o
citado anteriormente e pode ser levado em consideragdo de forma similar a
exposta anteriormente.

Efeito das imperfeigbes Geométricas da Barra - Todas as barras reais sdo
imperfeitas, ou seja, séo inicialmente curvas e torcidas. A magnitude e orientagéo
destas imperfeigGes sdo aleatdrias. As imperfeigbes geométricas tém grande
influéncia no carregamento critico de instabilidade.

Variagdo das Dimensdes Geomeétricas dos Valores Obtidos em Catéalogos -
Durante o processo de fabricagdo dos perfis metalicos, € comum os perfis serem
moldados com dimensdes e propriedades geométricas inferiores ou superiores as
tabeladas nos catalogos. Estas variagfes nas dimensdes geometricas modificam
o comportamento real das estruturas.

Inclinagdo das Barras Durante o Processo de Fabricagdo das Barras -
Durante o processo de execucgdo da estrutura , as barras ao serem instaladas
podem ficar desniveladas tanto horizontalmente (caso de vigas ) como
verticalmente (caso de pilares). O desnivelamento dos pilares (fora de prumo)
influencia de forma bastante significativa na analise de instabilidade da estrutura.

Efeito das Deformagbes por Cortante - Na maioria dos casos, as
deformagdes por cortante sdo pequenas. Entretanto, este efeito deve ser levado
em consideragdo quando o esforgo cortante for de grande intensidade e quando
este for predominante sobre os outros esforgos. As deformagées por cortante
reduzem as agbes de extremidade das barras induzidas pelos deslocamentos
unitarios impostos nestas.

Efeilo das Distorgbes locais - Distorgfes locais dos elementos durante o
processo de carregamento tais como flambagem local ou plastificagdo afetam o
carregamento limite de instabilidade. Entretanto, este efeito é de dificil
modelamento em teoria de barras.

Efeito do Movimento da Estrutura Fora do Plano de Cargas - Deslocamentos
das barras fora do plano de aplicagdo das cargas influenciam o comportamento

limite da estrutura.
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2.4.2 Efeitos do Material

Relagdo Tensdo x Deformagdo N&o Linear - Durante a analise de
instabilidade, algumas partes da estrutura podem ser solicitadas por tensfes que
estdo acima do limite de proporcionalidade do material. Desta forma, estes
elementos estardo trabalhando dentro do campo inelastico. A inelasticidade do
elemento pode ser levada em consideragdc de duas formas : esta pode ser
considerada concentrada nos nds de exiremidade do elemento ou pode ser
considerada como distribuida ao longo do comprimento do elemento e ao longo
da altura da se¢&o transversal. O efeito da inelasticidade tem grande influéncia na
analise de instabilidade.

Efeito das Tensdes Residuais - As tensdes residuais sdo geradas durante o
processo de fabricagido dos elementos de ago da seguinte forma : as barras de
aco séo aquecidas e resfriadas; a parte da sec¢do transversal na qual a relagéo
area e volume for maior ird perder calor mais rapido que a parte na qual a relagdo
entre a area e volume seja menor; este resfriamento desigual das partes da barra
de ago cria dentro da segéo transversal um estado de equilibrio de tensdes; estas
tensbes sdo chamadas de residuais pois permanecem nas barras apés a sua
confecgéo. |

Distribuicdo da Inelasticidade a Medida que o Carregamento Aumenta -
Durante o processo de carregamento da estrutura, a inelasticidade vai se
espalhando pela estrutura. Para se levar em consideracéo este efeito, as barras
devem ser divididas em subelementos. Assim, utilizando-se o conceito de
inelasticidade distribuida, pode-se levar em consideragdo este efeito que

influencia o comportamento de instabilidade da estrutura.
2.4.3 Efeitos do Carregamento

Carregamentos N4o Proporcionais - A forma como o carregamento é
aplicado na estrutura influencia a resposta da mesma. Existe a possibilidade de
certas agbes ndo estarem acontecendo ac mesmo tempo que outras agdes, como
€ 0 caso da ag¢do de vento, abalos sismicos, impacto, etc. Assim, os
carregamentos, que s&o conjunto de agbes que estdo atuando em uma estrutura,

ndo representam o real estado de solicitacdo de uma estrutura. Estas estéo
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sempre sendo solicitadas com carregamentos nio ‘proporcionais. E importante
mencionar que o carregamento ndo proporcional afeta o comportamento das
estruturas que estao solicitadas no campo inelastico.

Carregamento e Descarregamento da Estrutura - O efeito da variagdo e
repeticdo de um carregamento pode provocar deformagdes reversas em um
elemento. Desta forma, uma analise do caminho de carregamento é requerida
para poder representar o comportamento da estrutura. Este tipo de efeito

influencia no comportamento inelastico da estrutura.



Capitulo 3

Analise Nao Linear Geométrica de Porticos Planos

3.1 Introdugéo

A instabilidade de uma estrutura reticulada é ocasionada devido a
degradacdo de sua capacidade portante. O efeito de ndo linearidade fisica e
efeito de ndo linearidade geométrica sdo uns dos principais ocasionadores da
perda da capacidade portante de uma estrutura reticulada. Este capitulo abordara
o estudo da instabilidade ocasionada pelo efeito da ndo linearidade geometrica. A
degeneragdo geométrica da estrutura € ocasionada a medida que o
carregamento € aplicado e esta passa da posi¢do indeslocada para a deslocada.
Alguns métodos podem ser empregados para levar em consideragéo o efeito de
nao linearidade geomeétrica. No presente trabalho, serdo apresentados dois
métodos que sdo usualmente empregados para se considerar o efeito de ndo
linearidade geométrica nas barras: método dos elementos finitos e método das
funcdes de estabilidade (também conhecidas como fungbes de rigidez).

O objetivo deste capitulo & apresentar e desenvolver estas duas
formulagbes que podem ser utilizadas para se realizar tanto a analise
considerando o efeito de ndo linearidade geomeétrica nas barras quanto a analise
de instabilidade de estruturas reticuladas. A titulo de comparagdo séo
apresentadas as diferengas entres estes dois fnétodos e também as vantagens e
desvantagens que implicam na utilizagdo de um ou do outro. Exemplios numericos
sdo apresentados para validar e comparar os resuitados obtidos por ambos os
meétodos. As analises utilizando o métodos das fungbes de rigidez foram
realizadas através de um programa desenvolvido pelo autor, enquanto as
andlises feitas pelo método dos elementos finitos, foram realizadas através do

programa comercial ANSYS52%,
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3.2 Hipoteses assumidas na analise néo linear geométrica

As hipoteses assumidas na analise ndo linear geometrica de porticos planos
sdo apresentadas a sequir:

- 08 elementos de barras sdo considerados perfeitamente retos;

- as forcas axiais séo aplicadas ao longo do eixo centroidal das barras;

- 0 material obedece a lei de Hooke, ou seja, as tensbes s&o proporcionais
as deformagdes;

- as segbes permanecem planas apds a deformagdo, ou seja, ndo ha
distorc&o na secgéo transversal;

- a estrutura do portico é considerada constituida de elementos de barra
deformaveis por flexdo, por forga axial e forga cortante em seu plano (esta Gltima
ndo se aplica na andlise pelo método dos elementos finitos);

-0 desenvolvimento matricial é feito com base no processo dos
deslocamentos para estrutura no regime elastico;

- 0 desenvolvimento pelo método dos elementos finitos € feito utilizando a
formulagdo variacional para estruturas o qual representa a energia potencial total
do problema;

- as agOes sao aplicadas apenas no plano do pértico;

-a ndo linearidade geométrica é levada em consideracdo através da
influéncia da forga axial nos elementos de barra;

-0 desenvolvimento matricial € baseado na teoria dos pequenos
deslocamentos e pequenas deformagdes;

- a formulagéo variacional € baseada neste trabalho na teoria dos pequenos
deslocamentos e pequenas deformacdes; e,

- para o caso de analise de instabilidade, o carregamento critico da estrutura
é alcangado quando esta deixa de ser estavel em seu préprio plano, admitindo

estavel fora do plano por vinculagdes adequadas.
3.3 Sistema de Referéncia Global de Eixos para a Estrutura do Poértico Plano

Para referéncia da estrutura do pdrtico serd adotado um sistema global
dextrorso com eixos “X;", "Yy", “Z;" € origem “O” em um ponto qualquer do plano.

O eixo "X;" tem a direcdo horizontal e é crientado da esquerda para direita. O
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eixo "Y;" tem a diregdo vertical e é orientado de baixo para cima. O plano “XY”
define o plano da estrutura do portico conforme apresentado na figura 3.1. O eixo

“Zs € definido através do produto vetorial entre "X," e “Y,".

3.4 Sistema de Referéncia Local de Eixos para o Elemento de Barra “i” no

plano

i

Para referéncia do elemento de barra "i” sera adotado um sistema local

i€ 3% w_H % _N

dextrorso com eixos “x’, "y" e "z” e origem “0,” da barra “i" no centro de gravidade

H_n

da mesma. O eixo “x” sera o proprio eixo da barra orientado do né inicial “j” para o

H N

né final “k”. O eixo "y" sera orientado perpendicularmente ao eixo “x” com inicio no

s HT

né “j" da barra. O angulo ", formado entre o eixo "X;" global da estrutura e o eixo
“x”" local do elemento de barra, medido no sentido antihorario a partir do primeiro,
em relagdo ao eixo “Z;", define a relagdo entre sistemas de referéncia global e
local. Os eixos "x.” e “y,” sdo eixos paralelos aos eixos globais com origem
coincidente a origem do sistema local da barra. A figura 3.1 mostra uma barra

genérica de extremidades “j” e “k” e ilustra os sistemas de eixos acima descritos.

I

46

Figura 3.1 - Sistemas de referéncia global e local para barra plana.
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3.5 O método dos elementos finitos

O meétodo dos elementos finitos se baseia na divisdo do dominio de
integragéo (continuo) em um numero finito de pequenas regides denominadas de
elementos finitos. Desta forma, o meio continuo € transformado em discreto.

A forma deste reticulado é arbitraria, podendo ser aumentada ou diminuida
conforme se aumente ou diminua o elemento finito. Os pontos de intersegdo das
linhas sdao chamadas nos.

Ao invés de se tentar encontrar uma fungdo admissivel que satisfaga as
condigbes de contorno para todo o dominio do problema, no método dos
elementos finitos, as fun¢des admissiveis sdo definidas no dominio de cada
elemento finito.

Para cada elemento finito “i" € montado um funcional “[1” que somado aos
demais elementos finitos formam o funcional “TI" para todo o dominio:

n:im | (3.1)

24

31
i

Para cada elemento finito ", as funcbes aproximadoras sdo formadas em
termos de variaveis referidas aos nos do elemento (variaveis nodais) e de
fungGes denominadas de fungbes de forma. Assim, as fungbes aproximadoras

podem ser expressas da seguinte maneira:

V s }r“:ajvi (3.2)

=1

O funcional “I1" fica sendo expresso por:

Ii(a,)= 2 11(a,) (3.

O funcional “T1;" representa a energia potencial total de cada elemento finito.
A energia potencial total & formada pela soma da energia de deformagédo que é
absorvida pelo elemento finito em questao e pelo trabalho das forgas externas
atuando neste elemento. O funcional tem como caracteristica ser uma fungéo que
tem como variaveis fungdes e suas derivadas. No calculo variacional, aplicam-se
métodos que permitem achar os valores extremos dos funcionais. Desta forma,

procura-se uma fung¢éo, tal que, dentre todas as funcfes admissiveis possiveis,
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aquela que é solugdo exata para minimizar um determinado funcional. As leis da
mecanica que aplicam esses métodos sdo chamadas de principios variacionais e
dentre eles podemos destacar o principio da minima energia potencial. Este
principio estabelece que a configuragdo de equilibrio é sempre aquela em que
dentre todos os campos de deslocamentos geometricamente possiveis e
compativeis, satisfazendo as condigbes de contorno, aqueles que satisfazem as
condigdes de equilibrio resultam em valor estacionario de energia potencial total.
Desta forma, no equilibrio, a variag8o da energia potencial total é nula.
Ao se aplicar o principio da minima energia potencial total, a condigao de
estacionalidade do funcional gera um sistema de equagdes lineares, tais como:
ST1(;) = Zm (a)= sz (2 (3.4)
i=1 j=I
A solucdo do sistema de equagbes fornece os valores dos parametros
nodais “a". Como o principio utilizado & baseado na minima energia potencial
total, estas incognitas sido os deslocamentos nodéis. O metodo dos elementos
finitos onde as incognitas sdo os deslocamentos nodais € chamado de modelo

dos deslocamentos ou modeloc de rigidez.
3.6 Desenvolvimento do Método dos Elementos Finitos

Uma formulagdo genérica para o meétodo dos elementos finitos pode ser
realizada a partir da forma geral do funcional que representa a energia potencial

total deste elemento.

l‘ "

Considere um vetor que apresenta as fungbes aproximadoras para os

deslocamentos de cada elemento finito. Para o caso de poérticos planos, este
vetor é dado poru ={u,u,} .

E possivel representar as fungSes aproximadoras em funcdo dos
deslocamentos nodais do elemento finito. Estes deslocamentos nodais serdo

chamados de incognitas nodais do elemento finito e serdo representados pelo

i 1 " M

vetor “v;" . Desta forma, o vetor “u” pode ser escrito da seguinte forma:

u=¢v (3.5)

Il L

sendo “¢” a matriz das fungbes de forma e “v" as incognitas nodais do elemento

finito.
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E possivel ainda escrever as fungdes aproximadoras em fungdo dos
parametros generalizados “a”
u=Na (3.6)
sendo esta forma a mais freqlientemente utilizada e encontrada nas publicagdes.
Cada elemento finito apresenta as incognitas “v,". Para o caso de porticos

[I5al]

planos, o elemento finito apresenta dois nés: nd inicial “j" e nd final *k". O no6
inicial apresenta as incognitas “u,”, “u,” e "u;" e o nd final "u,”, “us" e “ug".
O vetor de incdgnitas nodais pode ser escrito da seguinte forma:

vy

v={Y2t=Aa (3.7)

V.

A equacgao (3.7) pode ser reordenada e escrita conforme apresentado a
seguir:
a=A"vy : (3.8)
E importante ressaltar que a matriz “A” tem que ser inversivel e caso isto
ndo ocorra, as fungGes aproximadoras ndo s&o adequadas para serem utilizadas.
A relagdo entre tensdo e deformagdo é representada pela seguinte
igualdade:
c=D¢ (3.9)
sendo “c¢” o vetor das tensdes, “D" o tensor das tensfes e "e" o vetor das
deformacbes.
As deformagdes em funcdo dos deslocamentos podem ser expressas pela
seguinte igualdade:
g=Lu (3.10)
sendo “L" a matriz dos operadores diferenciais ou gradiente de deslocamentos.
Substituindo a equacdo (3.6) em (3.10), as deformagbes ficam expressas
por:
e=LNa (3.11)
Introduzindo a equagéo (3.8) em (3.11), a igualdade fica:

e=LNA"v (3.12)



39

Comparando a equagao (3.5) com (3.12), conclui-se gque:
d=NA" (3.13)
Chamando B=LNA™ , a equagdo para as deformagdes pode ser escrita
da seguinte forma:
g=Bv (3.14)
A energia de deformagdo armazenada por um elemento finito pode ser

representada de forma genérica por:
1 T
== \Y 3.15
=3 Js cd ( )

sendo “dV” o volume diferencial onde esta instalado o estado de tensfes e
correspondentes deformagdes.

O trabalho realizado pelas forgas volumeétricas “b” e ac¢bes externas “p”,
cujas componentes estdo dirigidas para as incognitas nodais, pode ser expresso

por.

Q=-Jubdv- fu'pds (3.16)
\' 3

sendo “S" a regido onde as agdes estdo aplicadas.
A energia potencial total de um elemento finito é formada pela soma da
energia de deformag&o com o trabalho das forgas volumétricas e agbes externas.

Desta forma, pode-se escrever:
Usa T : .
,=U+Q =3 [eTodV - [ulbdv - Ju'pds (3.17)
\' A S

A energia potencial total obtida na equagéo (3.17) representa o funcional do
elemento finito. Aplicando-se o principio da minima energia potencial, no

equilibrio resulta na nulidade de “I1" :

811, = [6670 dV - [su'bdV - [su'pdS=0 (3.18)
A 5

v

Reordenados os termos, chega-se em:

[e70 dv = [su™bdV + [suTpdS (3.19)
\ v S

A equacgdo (3.19) representa a igualdade entre os trabalhos interno e

externo, representando as equagdes de equilibrio do elemento finito.



40

Aplicando-se uma variagéo na equacgio (3.6), esta fica expressa por:
du=N3da (3.20)

Como a= A" v, entdo a variagédo desta igualdade fica dada por:
da=A"dv (3.21)

Substituindo a equagdo (3.21) em (3.20), esta fica representada da seguinte

forma:
Su=NA"8v (3.22)
Aplicando-se uma variagdo nas deformagdes correspondentes, obtém-se:
Se=LNA™"&v (3.23)
Substituindo a equagédo (3.22) e a (3.23) na (3.19), esta fica expressa da

seguinte maneira:

SVTLINT(A™") o dV =8v™ [NT(A7)TbdV +8v7 [N'(A)TpdS  (3.24)
vV v s

Como os deslocamentos “3v™" s&o arbitrarios, a equagdo (3.24) pode ser

expressa por:
[UNY(A )T o dv = (A”1)T[ [N'bav+ [Np ds) (3.25)
vV v 5

Através da equagdo (3.14) sabe-se que B=LNA™ . Substituindo esta
equagdo em (3.25), a tiltima assume a seguinte forma:

[BTodv = (A“’)T( [Nbdv+ [NTp dS] (3.26)
v 8

v
Substituindo a igualdade (3.12) na equagéio (3.9), chega-se em:
c=De=DLNA"'v=DBv (3.27)
Substituindo a equacgdo (3.27) em (3.26), esta igualdade fica:

[_[BTD B dV)v - (A“‘)T[ [Nbav+ [Np dS} (3.28)

0O termo entre parénteses do lado esquerdo da equagéao (3.28) representa a

matriz de rigidez do elemento finito, calculada por:

k= [B'DBAV (3.29)
v



41

Caso nédo se tenha explicitada a matriz “B”, entdo “k” pode ser desenvolvida

e obtida através da seguinte expressao:

JUNT(A") DA N LV (3.30)
v

As duas integrais do lado direito da equagdo (3.28) constituem o vetor das

cargas nodais equivalentes:

r= (A-’)T[ [N'bav+ [Np dSJ (3.31)

Escrevendo as fung¢des aproximadoras em fungdo das incognitas nodais de
acordo com a equagdo (3.5), o vetor de cargas nodais equivalentes pode ser

escrito da seguinte forma:

r=[¢bdv+ [¢Tpds (3.32)
v 5

Da equagdo (3.28) resulta o sistema de equagbes para o método do
elementos finitos:
kv=r (3.33)
Fazendo uma extensdo para todos os elementos finitos que representam
todo o continuo (corpo), a matriz “K” representa a matriz de rigidez para todo o
problema, o vetor “V” representa todas as incognitas nodais e o vetor “R” fodas as
cargas nodais equivalentes. Desta forma, a solugdo do continuo pode ser
expressa por:
KV=R (3.34)

3.7 Aplicagdo do Método dos Elementos Finitos - Determinagdo da Matriz de
Rigidez do Pdértico Plano

3.7.1 O Método de Rayleigh—Ritz

O calculo variacional € aplicado a um funcional com o objetivo de se obter
uma fungao “y(x)" que dentre todas as fungbes admissiveis possiveis, esta seja a
solu¢do exata para minimizar o funcional.

Dependendo do tipo de problema que esta sendo analisado, a obtengdo
desta solugdo exata se torna dificil. Desta forma, s&do utilizados métodos

aproximados para resolver o problema. No método de Rayleigh-Ritz, a suposta
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fungdo exata "y(x)" é substituida por uma fungado aproximadora “v(x)". Esta fungido

L]

‘v(x)" & formada por uma combinagdo linear de fungbes "v(x)". Apés a
substituigao de “y(x)" por “v(x)", o funcional & minimizado.
Assume-se que a solugdo pode ser obtida considerando a fungdo "v(x)"

como uma combinagéo linear de fungdes “v(x)” tal que:

y(x) = V() = Z;ai vi(X) (3.35)

As fungdes “v(x)" sdo denominadas fungbes de forma e s&o linearmente
independentes, satisfazendo as condi¢des de contorno. Estas fungfes devem ser
continuas até o grau "'m-1", sendo "m” a ordem da maior derivada do funcional.

Os coeficientes “a” sdo desconhecidos e denominados parametros de
deslocamentos. A fungéo “v(x)” € chamada de fungdo aproximadora.

Substituindo “y" por “v" no funcional e impondo-se as condigdo de
estacionalidade, chega-se a um sistema de equagdes homogéneas que resolvido,

fornece os valores dos deslocamentos nodais.
3.7.2 Hipotese Cinematica Assumida

Considere a barra que se deforma devido as agfes externas aplicadas
apenas nas extremidades desta conforme mostrado na figura 3.2. Para o calculo
da energia de deformagdo “U" desta barra serdo consideradas apenas
deformag;c“)es normais, negligenciando as deformagdes por cisalhamento. As
deformag¢bes normais para pequenos deslocamentos podem ser expressas pela

seguinte igualdade:

au, u, 1fau,)’
Ex = o TV +~2~[ axy) (3.36)

sendo “y" a distancia do centro de gravidade a uma fibra qualquer da segéo

n

transversal, "u,” representa a fungdo dos deslocamentos longitudinais e “u,”

representa uma fungao para os deslocamentos transversais.
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Figura 3.2 - Elemento de barra plano no estado indeformado e deformado.

A energia de deformagdo armazenada nesta barra é dada pela seguinte

igualdade apresentada a seguir:

= Lc g dV (3.37)

Substituindo a equacgdo (3.9) em (3.37), chega-se em:

D
=7 g’ dV (3.38)
Introduzindo a equacgdo (3.36) em (3.38), a energia de deformacgéo fica
expressa por:
E 1)

U == —| = dVv 3.39
(2] =

Desenvolvendo a equacgédo (3.39), tem-se:

2 4
E' * (e%u,) , 1[au,
.:-—- J— —_ +
‘ 2!-[{(@(} [Eﬂx‘2 Y 2 ax

82 22u, (au, N au. Y
—-Eau" u"3,/— Yy [ Hy y+% —L | |[dAdx (3.40)
ox? X

ox ox? ox ox

Lembrando o conceito de momento estatico e momento de inércia;

J=[ydA 1= [y*dA (3.41)
A A

Introduzindo a igualdade (3.41) em (3.40), desprezando os termos de quarta
ordem 1/4 (du/ox)', realizando a integral na area “A” da segdo transversal e
lembrando que “y" € a medida de uma fibra qualquer em relagdo ao centro de
gravidade da segdo transversal (desta forma, todas as integrais da forma “J, y dA”

devem ser iguais a zero), a equagéo (3.40) fica:
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EAL(&IXT El c?‘”‘uy EA rau [ }2
U = > 1% dx+~2—0 ~ 7! (3.42)

Conforme apresentado na equagdo (3.28), a matriz de rigidez ¢ obtida
através da contribuigdo da energia de deformagdo. Desta forma, de acordo com a
equagao (3.42), a matriz de rigidez do elemento de barra plano sera formada pela
contribuigdo de trés parcelas: as duas primeiras constituem a contribui¢cdo da
parte linear da matriz que ¢é obtida utilizando a teoria dos pequenos
deslocamentos; a terceira representa a contribuicdo da parcela n&o linear da
matriz. Estas parcelas serdo desenvolvidas a seguir utilizando ¢ metodo de
Rayleigh-Ritz e utilizando a nomenclatura apresentada no desenvolvimento do

método do elementos finitos.

3.7.3 Fungéo Aproximadora para os Deslocamentos Longitudinais

Admitindo gue a deformacgéo longitudinal “s” seja constante ao longo do
elemento finito, os deslocamentos longitudinais podem ser representados por um
reta:

u.(x)=a,+a,x (3.43)

Impondo-se as condigBes de contorno na equagédo (3.43) e substituindo os

valores encontrados para “a,” e “a,” nesta mesma igualdade, pode-se chegar em:

u(x) = u1[1-§ +u4[8 (3.44)

Conforme apresentado por ASSAN*, é conveniente trabathar em
coordenadas adimensionais. Fazendo & = x/L, a equacgdo (3.44) pode ser escrita

como:

U (&) =u,(1-&) +u.E (3.45)
Derivando a equagéo (3.45), chega-se a seguinte expressao:

M = du, dg o Ya Uy (3.46)
dé d¢ dx L

A equacgio (3.46) representa a variagdo do deslocamento por unidade de

comprimento.
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A equagado (3.45) pode ser expressa na forma vetorial da seguinte maneira:

uE)={(1-¢) 0 0 & 0 0}<Ys} (3.47)

Introduzindo o conceito de fator de forma “¢(&)", a equacéo (3.47) fica:

u, (&)= o(e)v (3.48)
conforme apresentado na equagéo (3.5).

O operador diferencial “L.” & dado por:

0
L= [&—} (3.49)
Aplicando o operador diferencial na equagéao (3.48), esta fica:
ou, &
Te{l =LolE)v (3.50)

sendo L ¢(g)={-1 0 0 1 0 0}.
Conforme apresentado em (3.14), tem-se que:
B=L¢(&)v (3.51)
3.7.4 Fungdo Aproximadora para os Deslocamento Transversais
Para representar os deslocamentos transversais da barra sera adotada uma
fungdo aproximadora do terceiro grau do tipo:
u, (x) = a, +a;x+ a,x* + a,x’ (3.52)

Impondo-se as condigbes de contorno na equacgéo (3.52) e substituindo os
valores encontrados para “a,’, “a,", "a;" e "a," nesta mesma igualdade, pode-se
chegar em:

2 3 XZ 3
U, (x) mu2(1—3%+2%] +U3(X“2LE{+L*E5~) +

2 3 2 3
+u5{3%m2i—3J+ue[—L%+L%) (3.53)
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Introduzindo a coordenada homogéneas “£” e chamando u;k. = 85 e ugk = 0,
a equacao (3.53) fica:

U (E) =u,{1-382 +26%) +-0,(8 ~ 262 + £3) +u (382 = 267) +0,(-£2 + £7) (3.54)

A igualdade apresentada em (3.54) pode ser expressa na forma vetorial da

seguinte maneira:

u @) ={0 (1-32+26%) (5-267+8°) 0 (3&2-28°) (-£2+£%)}% ¢ (3.56)

Us

4

Introduzindo o conceito de fator de forma “¢(£)", a equagéo (3.55) fica:

u,(g) = $()v (3.56)

conforme apresentado na equagao (3.5).

O primeiro operador diferencial “L” é dado por: .

e,
L= {55} (3.57)
Aplicando o operador diferencial na equagédo (3.56), esta fica como:
du |
gg) =L ¢(g) v (3.58)

seﬁdo Lo(g)={0 (-6g+68%) (1-42+3e?) 0 (6E-652) (-28+38%)].

Conforme apresentado na equacéo (3.14), tem-se que:

B=Lo¢(g) v (3.59)
O segundo operador diferencial “L." € dado por:
62
L oe [5?} (3.60)
Aplicando o operador diferencial na equagédo (3.60), esta fica expressa por:
&, (&)
—agz—:[,d)(&)v (3.61)

sendo L 9(g) = {0 (-6+12¢) (—4+6¢) 0 (6-128) (-2+6¢8)}.
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Conforme apresentado na equacéo (3.14), tem-se que:
B=L¢(g)v (3.62)
3.7.5 Primeira Parcela - Energia de Deformagao por Esforgo Axial (Uy)

A primeira parcela da energia de deformagdo apresentada na equagdo
(3.42) € dada por:

"jzdx (3.63)

Passando a equagdo (3.63) para coordenadas adimensionais “€”, esta fica:

_EAffou, % _EA’
U= 0( B¢ ax) Lds = (agj d (3.64)

Substituindo a equagéo (3.50) em (3.64) e chamando D = [EA], chega-se:

Uy =5 jD(L¢ )v)de (3.65)

A equacgdo apresentada em (3.65) pode ainda ser escrita da seguinte

maneira:

1 1
Uv=5 [V 4T(e) L DL 4(e) veie (3.66)

0

Aplicando uma variagdo na equacgao (3.66), pode-se escrever:
—Bv( j¢ ()" DL ¢(g) deng (3.67)
Substituindo a equagéo (3.51) em (3.67), chega-se em;
1
U, = SVT(E [8"DB dg] v (3.68)
G
Comparando a equagéo (3.68) com (3.28), percebe-se que:
1 1
o T
o OfB DBdE (3.69)

sendo que “K," representa a contribuigdo na matriz de rigidez do elemento finito

de barra plana devido a parcela da energia de deformagé&o por esforgo normal.
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Substituindo “B” e "D” na equag&o (3.69) e realizando a integral obtém-se os
coeficientes de rigidez devido a parcela de energia de deformagéo por esforgo
normal. Estes coeficientes sdo apresentados a seguir;

EA —EA — EA EA
anTrKM:T’Km:Te_KM:T

A contribuig@o nos demais elementos da matriz de rigidez sao nulas.

(3.70)

3.7.6 Segunda Parcela - Energia de Deformacgéo por Flexdo (U;)

A segunda parcela da energia de deformacgdo apresentada na equacgéo
(3.42) e dada por:

Elt o2 )
U, = — ( ;’] dx (3.71)

Passando a equagdo (3.71) para coordenadas homogéneas “£”, esta fica:

El &u, azg} El i o°u J
U s 3.72
Substituindo a equagéo (3.61) em (3.72) e chamando D=[EI], chega-se em:
1 |
Ur =55 o ( ) (3.73)
0
A equacdo apresentada na equagdo (3.73) pode ser escrita da seguinte
forma:
1 1
Ur =55 [V oT(E) L DL o(E) vt (3.74)
G

Aplicando uma variagéo na equacgéo (3.74), pode-se escrever:
5U, = av"'“(l_i?,g oT(s)L" DL o(g) d& vJ (3.75)
Introduzindo a equagdo (3.62) em (3.75), percebe-se que:
sU, = SVT(% 1jBTD B ds v] (3.76)
0
Comparando a equagdo (3.28) com (3.76), percebe-se que :

1 1
=5 [B"DBd (3.77)
0
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sendo que "k representa a contribuicdo na matriz de rigidez do elemento finito
de barra plana devido a energia de deformagéao por flexdo.

Substituindo “B” e “D” na equagio (3.77) e realizando a integral, obtém-se
os coeficientes de rigidez devido a parcela de energia de deformacéo por flexéo.

Estes coeficientes sdo apresentados a seguir:

12El 6El| —-12E] —BEI
Kzz :Kss = 3 !Kza :Ksz :“E:“z“!Kzs :Ksz = E 'Kzs =K62 = 2
(3.78)
4E] —6E! 2El - BE|
K33=K56=T,K35=K53= 1z K:se:Kss:T e Ky =Kgs = L2

A contribuigdo nos demais elementos da matriz de rigidez sdo nulas.
3.7.7 Terceira Parcela - Componente N&o Linear da Energia de Deformagéao (U,,)

A terceira parcela da energia de deformacgédo apresentada na equacgéo (3.42)

& dada por:
EA 9 g
-5 [ 5 ©.79)
o
Passando a equacédo (3.79) para coordenadas homogéneas “¢", a igualdade
fica:
EA éu x(m %}
Uy = — I%métﬂLﬁ (3.80)

Substituindo a equacgéo (3.46) em (3.80), obtem-se:

EA '(u, —u,)( 8u,)*
Un :EO(T)(B{J d (3.81)

Assumindo a hipotese de que a forga axial seja constante ao longo da barra
(de acordo com PRZEMIENIECKI™), tem-se que:

U, —u
PzEALiZ—Q (3.82)
Substituindo a equacéo (3.82) em (3.81), chega-se:
p’ 8uy)2
UNL - "émC D( ag CE.& (383)
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Substituindo a equagado (3.58) em (3.83), esta fica expressa por:

p ! 2
Uy == [(L o(g) v) de (3.84)
2.7
A equacdo apresentada em (3.84) pode ser escrita da seguinte forma:

P t

Uw =50 fvToT{(g) L7 L g(e) v ae (3.85)

Aplicando uma variagido na equacgdo (3.85), esta fica:
U, = v ( j $7(e) LT L o(e) VJ (3.86)
Substituindo a equacgéo (3.59) em (3.86), a igualdade fica:
P 1
U, = avT[E [BTB de v) (3.87)
8]

A parcela da matriz de rigidez do elemento finito barra plana devido a

parcela néo linear da energia de deformagéo é dada por:

'U

ky=7 | BB dt (3.88)

Substituindo “B” e realizando a integral, obtém-se os coeficientes de rigidez

devido a parcela nao linear da energia de deformagado. Estes coeficientes séo

apresentados a seguir:

—6P P 6P -P
K Kss 5L ,K23=K32=“"”‘"{6““,K25=K52=‘5T,K25=K62=“{5“
(3.89)
- 2P P PL P
K33=K66= 15 'K35=K53=ﬁ- K36:K53 SOeKsszKeszﬁ

A contribuigdo nos demais elementos da matriz de rigidez sdo nulas.
3.7.8 Matriz de Rigidez para Elemento de Portico Plano

A matriz de rigidez para a analise de porticos planos pode ser obtida
somando as contribuigbes de cada parcela das matrizes obtidas separadamente
no desenvolvimento anterior. Desta forma, a matriz “K” pode ser obtida da
seguinte forma:

[Ke] = [ke] + K] (3.80)
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Colocando a equagdo apresentada em (3.90) na forma matricial, chega-se

em.
e A i
~— ¢ 0 —/— 0 0}y o 000 0]
1261 6H ~12E  6El g 8 L 8L
0O = 17 0 |3 = 5 10 5 10
KR EI
68 4E -6 X L 2% oL -
R A R o M A T
= —EA EA *[lo 00 0 0 0 O
N 0 0 T 0 0 ,_BWLOBW
@ @ o\ e 05 0 5 1
KT B gL L2
o &8 & , -8 & [V 10 3 " 10 15
I Z L 2 L

(3.91)

Esta mesma matriz é apresentada de maneira diferente na tabela 3.1. Como
pode ser observado, a matriz de rigidez para pérticos planos consiste de duas
partes. A primeira parte [k], formada pelas matrizes [ky] e [kg] incorpora as
propriedades geométricas da barra para pértico plano (EA e El). Esta parte da
matriz € idéntica a matriz de rigidez obtida através da teoria dos pequenos
deslocamentos de primeira ordem. Esta parte da matriz é exata (dentro das
hip'éteses assumidas) porque a fungdo aproximadara (polinOmic do ferceiro grau)
utilizada para representar os deslocamentos transversais da barra € a solugao
correta da equagdo diferencial para barras. A segunda parcela [k] €
independente das propriedades elasticas da barra, sendo proporcional ac esfor¢o
axial presente na barra (P). Esta segunda parte altera a rigidez devido a presenca
da forga axial. Este esforgo pode ser de tragdo ou compressdo (por isso a
presencga do sinal mais ou menos na matriz de rigidez). Se a carga for de tracéo,
entdo a rigidez da barra € aumentada, caso contrario, esta é reduzida. Esta matriz
& utilizada pelo programa comercial ANSYS52 para analise numérica de
instabilidade de estruturas reticuladas planas.

O vetor das cargas nodais equivalentes representado por (3.32) ndo sera

desenvolvido no presente trabalho pois isto foge ao objetivo deste. Entretanto,
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caso se queira obter informagdes sobre o assunto, recomenda-se a bibliografia
PRZEMIENIECK! ™ e ASSAN® como fonte de consulita.

I |k o+ kk 0 0 -k, 0 0
0 k, ki 0 -k, Kk,
L i 10 ke ke 0 ke ks
. 581k, 0 0 k, O O
vy iz 0 -k, -k, 0 k, -k
Y 0k, k¢ O -—ky K,

Figura 3.3 - Matriz de rigidez para barra prismatica e se¢do fransversal constante
para analise de porticos planos.

Tabela 3.1 - Coeficientes de rigidez para analise ndo linear pelo
método dos elementos finitos.

Compressio (P < 0) (P=0) Tragao (P > 0)
k1 EA EA EA
L L L
k2 12El 6P 12E| 12E1 6P
s E T el
k3 6EI P 6 El 6El P
2710 e NERRET]
4 4B _2PL 4 4B PL
L 15 L L 15
k5 2El PL 2 El 2El PL
L "30 L L 30
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3.8.1 Formulagdo da Matriz de Rigidez do Elemento de Barra Considerando o

Efeito da Forga Axial

Considere a barra mostrada na figura 3.4, E admitido que esta esteja
totalmente engastada em ambas as extremidades denominadas de "j" e "k”. As
rigidezes da barra serdo determinadas tendo como base o conjunto de eixos
ortogonais orientados com o eixo da barra conforme apresentado na figura 3.4.
Estes eixos séo idénticos aos apresentados na figura 3.1 no inicio deste capitulo
e desta forma nao serdo detalhados novamente aqui. As propriedades da barra
serdo definidas em uma forma sistematica com o proposito de programacgéo para
computadores. O comprimento da barra sera denominado de “L", a area da secéo
transversal de “A” e o momento de ineércia da seg¢ao transversal no plano “xy” de

HI”

I
Y

i

2

1/ iy
| |

L

- &

Figura 3.4 - Sistema de coordenadas locais para barra.

Os coeficientes de rigidez da barra biengastada apresentados na figura 3.5
sdo os esforgos resultantes sobre a barra pelas restriges quando sdo impostos a
cada extremidade da barra deslocamentos unitarios independentes de
translagbes e giros. Estes deslocamentos unitarios s@o considerados como
produzidos um de cada vez enquanto todos os outros deslocamentos de
extremidade se mantém nulos. Os deslocamentos unitarios sdo considerados

positivos nas dire¢ges de “x”, "y" e “z". Os sentidos positivos das translagdes e

rotagbes em cada extremidade sdo apresentados na figura 3.5.
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Figura 3.5 - Estados de deslocamentos: translaco unitaria horizontal nas
diregdes (1) e (4); translacdo unitaria vertical nas diregbes (2) e (5) e giro unitario
nas dire¢des (3) e (6).

Para determinar a matriz de rigidez de barra de porticos planos sdo dados
deslocamentos unitarios nas diregbes das coordenadas apresentadas na figura
3.5. Devido aos deslocamentos impostos nas coordenadas “17, *2”, “3", "4”, "5" e
‘6" surgem agdes de extremidade necessarias para manter o equilibrio da barra
na posigdo deformada. Desta forma, é possivel obter uma matriz que relaciona os
deslocamentos “D" com os esforgos “F". Esta matriz € da ordem de 6 x 6 onde
cada coluna representa as agbes de extremidade originadas devido aos
deslocamentos unitarios impostos na barra. Esta matriz é apresentada na figura
3.6. Os valores ndo nulos sdo designados por “S1”, “S2", “83”, “S4” e "S5".
Devido ao teorema da reciprocidade, € possivel mostrar que esta matriz é

simétrica conforme apresentada na figura 3.6.

ml [S0 0 =S 0 0]
. 0 s, 8, 0 =8 S, ||
Jml_| 0 s s, 0 -s, 8 ||p3|
F4[ " |-s, 0 o0 5, 0 0 [|D4
IF:é 0 -S, =S, 0 S, -S, gg
S lo s, s, 0 -8, s, |

Figura 3.6 - Matriz de rigidez da barra com funges de rigidez.
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O coeficiente "S1” cujo valor & a rigidez axial da barra é afetado pela
presenca do esforgo normal “P” ao longo da barra. Entretanto, como o efeito de
encurtamento da barra é desprezado, a rigidez axial é obtida conforme
apresentado no método dos deslocamentos onde o efeito de segunda ordem néo
é levado em consideragdo. Assim, tem-se que S,, = - §,, = S1.

Adotando a notagdo tradicional para as caracteristicas geométricas da
secdo e propriedades elasticas do material, chega-se em:

S1= EL’-J‘— (3.92)

Fazendo a somatdria dos momentos no no inicial da barra, aplicada no
estado de deslocamento da Fig.3.4(2), admitindo que haja um esfor¢co “P” de

tragdo na barra, obtém-se:

S3+83-82L+P=0 (3.93)
52=253+P (3.94)
L
Para o estado de deslocamento da Fig.3.4(3), obtém-se:
54+S5-83L=0 : (3.95)
S5 =83L - 54 (3.96)

Conforme verificado através de (3.94) e (3.96), para a montagem da matriz
de rigidez é necessario apenas o calculo dos coeficientes “S17, “S3" e “S4”.

O esforgo normal “P” afeta o valor dos coeficientes “S3" e "S4”. Desta forma,
o valor do momento fletor e sua derivada também ser&o afetados. A distorgdo "y"
definida pela diferenga entre o giro “¢” da segdo transversal e a inclinagdo "0" da

linha elastica independe do valor e sentido de “P”, ou seja:

y=0=¢+7 (3.97)
cQ
== 3.98
Y=Ga (3.98)
Substituindo a equagéo (3.98) em (3.97), tem-se:
=+ 22 (3.99)

GA
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3.8 Formulagdo Matricial para Andlise Nao Linear Geométrica de Porticos

Planos

A analise ndo linear geométrica de pobrticos planos sera baseada no
processo dos deslocamentos para estruturas. Sera admitido que o portico plano
seja constituido de elementos de barras deformaveis por flex8o, por forca axial e
forga cortante.

A matriz de rigidez do elemento de barra sera obtida fazendo o equilibrio
desta na posigado deformada e deslocada, o que caracteriza considerar os efeitos
de segunda ordem nas barras. Baseado no que foi dito anteriormente, € possivel
através das condigdes de equilibrio da barra determinar os diferentes tipos de
equacgdOes diferenciais que regem os problemas. Como sera visto posteriormente,
dependendo do tipo de esforgo axial presente na barra, diferentes equages
diferenciais serdo obtidas. A solugdo destas fornecem os coeficientes de rigidez
que sao utilizados para se fazer a analise ndo linear. Estes coeficientes também
sdo denominados de fungdes de rigidez ou fungbes de estabilidade.

Esta matriz de rigidez de barra para a andlise de porticos planos com
fungdes de rigidez sdo apresentadas por CHEN ¢ LUI° e GERE g WEAVER®,
Esta matriz era capaz de considerar as deformagdes nos elementos de barra
através da interagdo entre forgas axiais e flexdo somente. YAGUI®®, SERRA" e
REQUENA® apresentaram matrizes com novas fungdes de rigidez capazes de
levar em consideragdo simultaneamente deformagdes por forga axial, forga
cortante e flexdo. Desta forma, as fungbes apresentadas por eles sdo capazes de
levar em consideragdo os efeitos da néo linearidade geomeétrica de forma mais
completa.

Nesta parte do trabalho, sera apresentada a dedugéo destes coeficientes de
rigidez apresentados por YAGUI®®, SERRA* e REQUENA®. A matriz de rigidez
do elemento de barra sera obtida em fungdo de suas coordenadas locais

apresentadas na figura 3.3.
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Derivando y e lembrando que ¢'= —% , resulta em:

M ¢ ,dQ
Mo —(— 3.100
V=& oA ax (3.100)
sendo “P” a forga axial no elemento de barra; “A” a area da segao transversal; “I”
o momento de inercia em relagdo ao eixo z;, “G” 0 mdbdulo de elasticidade

transversal; “E” o0 médulo de elasticidade longitudinal; “¢c” o coeficiente de forma; e

“L" o comprimento da barra.
As expressdes para o coeficiente de forma da se¢do transversal “c” podem

ser obtidos em COWPER®' para os diferentes tipos de secéo transversal.

a) Determinagdo dos coeficientes de rigidez para o caso de esforgo axial igual

zero (P=0)
Utilizando a condigdo de equilibrio de momento em uma posigdo “x" na
Fig.3.4(3), obtém-se:
' M =84 -83x (3.101)
Q=9M=—83 (3.102)
dx
Q _, (3.103)
dx
Substituindo a equagéo (3.102) em (3.99), resulta:
cS3
= — —— 3.104
y=¢-%a ( )
Substituindo a equagdo (3.101) e (3.103) em (3.100), tem-se:
o {S4~83x) S4 83
= — AP 3.105
Y El ElEl (3105

Aplicando as condi¢bes de contorno na equagao (3.105) parax=0ex =1L,
chega-se em;. o
S4
Moy = — 3.106
Y o= g ( )

. S4 S3L
Y (L}z——éE—‘F—é‘r' (3107)

) H
S
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Derivando duas vezes a equagio (3.105), obtém-se:

yW =0 (3.108)
A solugdo geral da equagao diferencial {3.108) de quarta ordem é dada por:
y=C,x®+C,x* +C,x+C, (3.109)
Fazendo-se a primeira e segunda derivada da solugédo geral da equacgéo

diferencial:
y'=3C,x* + 2C,x+C, (3.110)
y"'=6C,x+2C, (3.111)
Aplicando as condigbes de contorno em (3.111) para x = 0 e x = L., resulta

em:

Yo = 2C, (3.112)
Yy, =6C,L+2C, (3.113)

Comparando a equagéo (3.112) com (3.106), obtém-se:
S4

C, = —2g (3.114)
lgualando a equagdo (3.113) com (3.107) , chega-se em:
S4 S3L
6CL+2C, =——+—— 3.115
L +2C, El + £l ( )

Substituindo o valor de “C,” obtido na equagdo (3.114) na (3.115) e fazendo

as devidas simplificagdes, o valor de “C,” fica dado por:

;= % (3.116)
Aplicando as condigdes de contorno em (3.109), para x = 0 e x = L, resulta
em:
C,=0 (3.117)
CL+CL2+C,L+C, =0 (3.118)

Aplicando as condi¢des de contorno na equacéo (3.104) e (3.110) parax =0

e lembrando que ¢, = 1 no nd inicial da barra, obtém-se:

, cS3
y(0)=‘-1wa (3119)

Yo =Ca (3.120)
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Igualando a equacgédo (3.119) com (3.120),resulta em:

cS3
C.=1-— 3.121
3 GA ( )

Aplicando as condi¢des de contorno na equagéo {(3.104) e (3.110) parax =L

e lembrando que ¢, = 0 no né final da barra, obtém-se:

cS3
y(i_)m-‘é'-A"' (3122)

Y, =3CL2+2C,L+C, (3.123)
Igualando a equagéo (3.122) com (3.'123), resulta em:

cs3
GA

As equagdes (3.114), (3.116), (3.117), (3.118), (3.121) e (3.124) formam um

sistema de seis equagles e seis incognitas, sendo as incégnitas “C,”, “C,", “C,”,

3CL2+2C,L+C, =- (3.124)

“‘C,", "S3" e "S4". Fazendo a eliminagdo das quatro primeiras incognitas,
chamando K = 12cEl/GAL? e | = I/(1+K), chega-se em:

Bl
El
S4mz{4+K) (3.126)

~ O valor de “S2” dado pela equagéo (3.94) pode ser obtido substituindo o
valor de “S3" dado por (3.125) fazendo P=0, portanto:

12EY
L3
Para obter o valor de “S5”, substitui-se em (3.96) o valor de “S3" e “S4” dado
por (3.125) e (3.126). Ao se fazer as devidas simplificagbes, pode-se chegar:

85=E%2uK) (3.128)

S2= (3.127)

b) Determinagdo dos coeficientes de rigidez para caso de esforgo axial de

compressao (P < 0)

Fazendo-se o equilibrio de momentos em uma posicdo “x” da barra para o
caso mostrado na Fig.3.4(3) e levando em consideragdo a atuag&do de uma forca

normal “P” de compressdo, obtém-se:
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M =S4 - S3x+Py (3.129)
Q=9——E\)§-=—83+Py‘ (3.130)
dQ
=2 Py 3.131
Y ( )
Substituindo a equagdo (3.130) em (3.94), resulia:

c cS3 cP
"=+ —(~S3+PY)=¢~—+—V 3.132
Y=+ 55 (-83+Py)=¢- =+ 0y (3.132)

Fazendo a, = 1 - cP/GA e agrupando os termos semelhantes na equagao

(3.132), chega-se em:

y'=ai1(¢—f—§) (3.133)

Substituindo as equagdes (3.129) e (3.131) em (3.100), tem-se:
n_ (54 -33x+Py) + S pyre S84 83 Py cP v

= = _— X —

El GA El ElI ElI GA

Lembrando que a, = 1 - ¢cP/GA e agrupando os termos semelhantes na

(3.134)

equagéo (3.134), tem-se;

Y= 1EI (-S4 +S3x - Py) (3.135)

a1
Derivando duas vezes (3.135) e fazendo o = P/a,El, obtém-se:
yWtaly'=0 (3.136)

F)
a,El

O =

A equacdo diferencial de quarto grau para o caso de “P” de compressdo tem

como solugdo geral a seguinte expressao:
y=C,;senax +C,cosax +C,x+C, (3.137)

Fazendo-se a primeira e segunda derivada da solugdo geral da equagao

diferencial:

y'=aC,cosax—aC,senax+C, (3.138)
y"=-a?(C, senax+C, cosox) (3.139)

Aplicando as condigGes de contorno na equagdo (3.135) parax=0ex=Le

lembrando que para o dois casos y = 0, obtém-se:
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1
o= -S4 3.140
Y W) afEl( ) ( )
¥ 1
Yy (L)zﬁ(—84+83§~) (3141)
1

Aplicando as condit;ées de contorno em (3.139) parax = 0 e x = L, resulta:

Y0y =—a°C, (3.142)
¥y, =-o*(C, senal + C, cosal.) (3.143)
Comparando a (3.140) com a (3.142), obtém-se o seguinte valor para “C,":
S4
= 3.144
? aEla? ( )
Lembrando que o = P/a,El e substituindo em “C,”, tem-se:
S4
C, = =) (3.145)
lgualando a equagao (3.141) com (3.143), obtém-se:
gjémg(w&l +83L) = ~a*(C,senal +C, cos al) | (3.146)
]

Substituindo o valor de “C,” obtido em (3.145) na (3.146), lembrandc que

a? = P/a,El e fazendo as devidas simplifica¢des, o valor de “C,” fica dado por:

_ -S3L+ $4(1-cosal)
a Psenal

C, (3.147)

Aplicando as condigGes de contorno em (3.137) para x =0 e x = L., tem-se:
C,+C,=0 (3.148)
C,senalL+C,cosal+C,L+C, =0 (3.149)

Aplicando as condigdes de contorno na equacgéo (3.133) e (3.138) parax =0

e lembrando que ¢, = 1 no na inicial da barra, obtém-se:

1 083)
Vme— i 1 3.150
Yo 31( GA ( )
y'(meLC,l +C, (3.151)

fgualando a equacgédo (3.150) com (3.151),resulta:

aC, +C, =ai(1--——-] (3.152)
1
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Aplicando as condii;ﬁes de contorno nas equagdes (3.133) e (3.138) para

x = L e lembrando que ¢,= 0 no no final da barra, obtém-se:

. €83

= 3.153
Y a.GA ( )
Y, =aC,cosal —aC,senal +C, (3.154)
lgualando a equagédo (3.153) com (3.154), tem-se:
cS3
aC,cosal —aC,senal +C, = - Ehﬁ (3.155)

As equagbes (3.145), (3.147), (3.148), (3.149), (3.152) e (3.155) formam um
sistema de seis equagdes e seis incognitas, sendo as incognitas “C,", “C,", “C,",

‘C,", "83" e "54". Fazendo a eliminagdo das quatro primeiras incdgnitas, chega-se

em.
20, (1= cos al) S4 —al (1-cosal ) 3 = Psea”“[’ (3.156)
1
o (1-cosal) S4 + (Se:“'“ - aLJ S3= PS‘;”“L (3.157)
1 1

Resolvendo o sistema apresentado acima por substituicdo e utilizando a

igualdade P = oa,El, chega-se aos valores de “S3" e “S4” apresentados a sequir:

_ o’a,El senal
(2senal —aol —aol cosal)

(3.158)

g4 - El(senal —aal cosal) (3.159)

~ (2-2cosal —~a,alsenal)

Para facilitar a programagdo é conveniente que o denominador das
equagbes (3.158) e (3.159) se tornem iguais. Multiplica-se 0 numerador e o
denominador de (3.158) por “(1-cosul)’ e fazendo as devidas simplificagGes,

chega-se em:

o’aEl (1- cosal) (3.160)

S3=
(2-2cosal ~aalsen ol

Atraves das condigdes de equilibrio dado pela equagéo (3.94), lembrando

que "P" é de compressao, pode-se escrever:

283-P
L

S2
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Substituindo o valor de "S3” dado pela equagdo (3.160) e fazendo as
devidas multiplicagGes e simplificagbes, obtém-se:

a’(a,)’Elsen al
(2-2cosal —aalsenal)

S2 = (3.161)

Através das condigBes de equilibrio dado pela equagdo (3.96), pode-se
fazer:
S5 =83L - 54
Substituindo o valor de "S3” e “S4" dado pelas equagoes (3.160) e (3.159) e
fazendo as devidas simplificagdes, chega-se em:

S5 = oEl(wal —senal) (3.162)
(2-2cosal - aolsenal )

c) Determinagdo dos coeficientes de rigidez para o caso de esforgo axial de
tragdo (P > 0)

LIS )

Fazendo-se o equilibrio de momentos em uma posigdo "x” da barra para o
caso mostrado na Fig.3.4(3) e levando em consideragao a atuagdo de uma forga

normal “P” de tragao, obtém-se:

M= S4 - S3x-Py (3.163)
Q= dM:—SB Py' (3.164)
dx
Q _ pyn (3.165)
dx
Substituindo a equagéo (3.164) em (3.99), resuita em:
cS3 cP
—(-S3-Py)=¢p-—~—V 3.166
y'= ¢+GA( y')=¢ T ( )

Fazendo a, = 1 + ¢P/GA e agrupando os termos semelhantes na equagéo
(3.166), chega-s em:

;2 (d) - @) (3.167)

Substituindo as equacgdes (3.163) e (3.165) em (3.100), tem-se:

. _(S4-S3x-Py) 84 S3_ Py cP_,,
= Py’ . A 3.168
Y El ( V=g TE T E eay G109
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Lembrando que a, = 1 + cP/GA e agrupando os termos semelhantes na
equacédo (3.168), chega-se em:

Y= 1 (-S4 +83x + Py) (3.169)
a,El

Derivando duas vezes a equacao (3.169) e fazendo o = P/a,El, obtém-se:

yY —a?y"=0 (3.170)

we | P
"~ Va,Fl

A equacéo diferencial de guarto grau para o caso de “P” de tragdo tem como

solugdo geral a seguinte expressao:
y = C,senhax +C,coshax +C,x+C, (3.171)

Fazendo-se a primeira e segunda derivada da solugdo geral da equagéo
diferencial, obtem-se:

y'=aC, coshax+aC, senhax+C, (3.172)

y"=a?(C, senhax+C, coshax) (3.173)

Aplicando as condigbes de contorno na equagdo (3.169) parax=0ex =L,

lembrando que para o dois casos y = 0, obtém-se:

" 1
Y o= ’”a”z”é"i(_84) (3.174)

3] 1
Y © 7 G ,E
2

(-s4+s3) (3.175)

Aplicando as condigbes de contorno na equagdo (3.173) parax=0ex =L,

resufta em:

Yy = #2C, (3.176)
¥y, = a*(C,senhal + C, coshal ) (3.177)

Igualando a equagéo (3.174) com (3.176), chega-se em:

S4
C, = m e 3.178
7 aEla? ( )

Lembrando o = P/a,El e substituindo em “C,” , tem-se:

S4
Co=-% (3.179)
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Igualando a equacgéo (3.175) com (3.177), tem-se

5 1EI (-84 +83L) = a*(C,senhal + C, coshal.) (3.180)
2

Substituindo o valor de “C,” obtido na equagdo (3.179) em (3.180),
lembrando que o = P/a,El e fazendo as devidas simplificagbes, o valor de “C,”

fica dado por:

_S3L+ S4(coshal —1)

© Psenhal (3.181)

Aplicando as condigGes de contorno em (3.171) parax = 0 e x = L, tem-se:
C,+C,=0 (3.182)
C,senhal +C,coshal +C,L+C, =0 (3.183)

Aplicando as condigSes de contorno nas equagdes (3.167) e (3.172) para

x = 0 lembrando que ¢; = 1 no no6 inicial da barra, obtém-se:

1 ( 083]

Vi = —|1———| - (3.184)
©7a, " GA
Yoy=0C; +C,4 (3.185)
lgualando a equagéao (3.184) com (3.185), resulta em:

1 cS3
C,+C =~—~(1—-—) 3.186
G a, GA ( )

Aplicando as condi¢bes de contorno nas equacgdes (3.167) e (3.172) para

x = |_ lembrando que ¢, = 0 no no final da barra, obtém-se:

cS3
I 3.187
Y a,GA ( )
¥'w,=aC,coshal. +aC,senhal +C, (3.188)
Igualando a equagao (3.187) com (3.188), resulta em:
cS3
C hol +aC,senhal +C, = — 3.189
oC, coshal +aC, ab +C, a.GA ( )

As equagbes (3.179), (3.181), (3.182), (3.183), (3.186) e (3,189) formam um
sistema de seis equagdes e seis incognitas, sendo as incognitas "C,”, “C,",
“Cy, "G, 83" e “S4". Fazendo a eliminac@o das quatro primeiras incognitas,

chega-se em:
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20 (coshol ~1) 4 — al_ (coshal —1) 83 = semhal (3.190)

4,

o (coshol —1) S4 + (aL - Se”hO‘L) 53 Psenhol.

a;

(3.191)

a2
Resolvendo o sistema apresentado acima por substituicio e utilizando a

igualdade P= o”a,El, chega-se aos valores de “S3" e “S4” apresentados a seguir:

o’a,El senhal

S3=
(a,al — 2senhal. + a,al coshal.)

(3.192)

S4 - aEl (a,al coshal. — senhal ) (3.193)
(2 - 2coshal +a,alsenhal.) '

Para facilitar a prbgramagéo, € conveniente que o denominador das
equagbes (3.192) e (3.193) se tornem iguais. Para tanto, multiplica-se o
numerador e o denominador da equagdo (3.192) por “(coshal-1)" e fazendo as
devidas simplificagGes, chega-se em:

o%a,El (coshal —1)

S3=
(2—-2coshal +a,alsenhal )

(3.194)

Através das condigbes de equilibrio dado pela equagédo (3.94) e lembrando
que “P" é de tragao, pode-se escrever:

_283+P
L

Substituindo o valor de "S3" dado pela equagdo (3.194) e fazendo as

52

devidas multiplicagdes e simplificagdes, obtém-se:

aa(az)zE! senhal. (3195)

S2=
(2—2coshal +a,al senhal )

Através das condigbes de equilibrioc dado pela equagdo (3.96), pode-se
fazer:
S5 =83L-54
Substituindo o valor de “S3” e “S4” dado pelas equagdes (3.194) e (3.193) e
fazendo as devidas muitiplica¢gbes e simplificactes, obtém-se:

akl (senhal —a,al)
(2~2coshal +a,alsenhal)

85 = (3.196)
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d) Matriz de Rigidez com Fun¢des de Estabilidade (Rigidez)

Para facilitar a utilizacdo das matrizes, é mostrado a seguir um esquema de
matriz de rigidez do elemento de barra com seus termos representados por
fatores que podem ser alterados conforme a condicdo de influéncia da forga

cortante ou sob a variagédo da forga axial, como mostra a Tabela 3.2.

6
o

B S Pl s, 0 0 -8, 0 ©
0 S, S, 0 -S, S,

L i s |9 S 8 0 -S S

I |-, 0 0 S 0 O
_—_!L_-“yu_m_m J .4%3 O _82 "'"83 0 82 —83
{ 0 S8, S 0 -8, S,

7

Figura 3.7 - Matriz de rigidez da barra prismatica de se¢éo transversal constante
com fungdes de rigidez para analise de pérticos planos.

Tabela 3.2 - Fungdes de rigidez para elemento de barra plano.

S\P Compresséao (P < 0) (P=0) Tragdo (P > 0)
S1 EA EA EA
. L L L
S2 El (a,)z g’ sene 12 El El (32)2 ¢’ senh g
', L (1+2K) g,
S3 Ela, €* (1-cos ) 6 El El a, ¢* (cosh £ —1)
L2 ¢, L? (1+2K) L? ¢,
S4 | Ele(sene— a,¢ cos g) 2EI(2+K)  |Ele(a, € cosh & ~senhg)
L o, L (1+2K) Lo,
S5 ‘Ele(a, e —senk) 2 El(1-K) Ele(senhe-a, &)
L o, L (1+2K) Lo,
$, =2—-2C0S £—a,€ Sen ¢ ¢, = 2~ 2cosh ¢+a,csenh e
a1m1_.C_GL;_| K:%‘E{; a2z1+-(§%
e = oL o = ﬂ € = al o= P
- Y aEl a,El




68

3.9 Matriz de Rigidez da Estrutura Formada por Elementos de Barra

Conforme apresentado anteriormente, € possivel relacionar o vetor de
esforgos {f }; com o vetor de seus deslocamentos {d }. nas coordenadas locais do
elemento através da matriz de rigidez do elemento de barra [S;]. Desta forma,

para o i-esimo elemento da estrutura, tem-se:

{fl-}i (oxtt = [SB } | (axs) {dL} Eioxn (3‘1 97)

A notagéo apresentada acima é utilizada para a analise matricial. Para o
caso de analise pelo método dos elementos finitos, a equagdo (3.197) pode ser

escrita conforme apresentado em (3.33):

i, =lkeli vt (3.198)

I (xsy
Da mesma forma que para o elemento de barra, € possivel relacionar o

vetor da agbes {f} com os vetor dos deslocamentos {d} nas “n" coordenadas do

sistema global atraves da matriz de rigidez da estrutura [Sg]:

oo =[S6lorm i ien (3.199)

Para a analise pelo metodo dos elementos finitos, a equagédo (3.199) fica

expressa da seguinte forma:

{R}(nxn = {KG}(HXH}{V}(H.\H) (3'200)

A matrizes de rigidez da estrutura [Sg] e [K;] podem ser obtidas através da
contribuigdo dos elementos de barra (GERE ¢ WEAVER?, RUBISTEIN®):

nb

[SeJaxm = 2[011,.,,[Ss] 1.0 0], (3:201)
nb .
[KG}(nxn) = ;[br; (nx8) {kB] i (sxa)[b} i 8xny (3202)
sendo:
“n” - numero total de coordenadas da estrutura formada apenas por

elementos de barra no sistema global;

“‘nb” - nimero de elementos de barra;

“[b]” - submatriz de ordem 6 x n correspondente ao elemento “i" da mafriz de
transformacgao [b] de ordem 6nb x n, que relaciona os deslocamentos da estrutura

com os deslocamentos dos elementos (para o caso de analise utilizando o
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método dos elementos finitos, o vetor {d,} é substituido por {r} e o vetor {d} por
R}
{dL}1 {bL

{dlg}z - {bs]z SCN (3.203)

{dL }nb (8rb x 1) [b} nb {6nb x n)

(T 1
|

“[Sg]” - matriz de rigidez do elemento “I" de ordem 6 x 6 nas coordenadas
locais para anélise matricial;

“[Sg]” - matriz de rigidez da estrutura de ordem n x n nas coordenadas
globais para analise matricial;

E1 )
i

“[ks]” - matriz de rigidez do elemento "i" de ordem 6 x 6 nas coordenadas
locais para anélise pelo metodo dos elementos finitos;

‘[Ke]" - matriz de rigidez da estrutura de ordem n X n nas coordenadas
globais para analise pelo método dos elementos finitos;

(1243
i

{d.};" - vetor dos deslocamentos do elemento de barra “i” no sistema local de
coordenadas de ordem 6 x 1 para analises utilizando as fun¢des de rigidez;

“d}" - vetor dos deslocamentos da estrutura no sistema global de
coordenadas de ordem n x 1 para analises utilizando as fungdes de rigidez;

54

1.} - vetor dos deslocamentos do elemento de barra “i” no sistema local de
coordenadas de ordem 6 x 1 para analises utilizando o método dos elementos
finitos ; e,

YR} - vetor dos deslocamentos da estrutura no sistema global de
coordenadas de ordem n x 1 para analises utilizando o métodos dos elementos
finitos.

A figura 3.8 mostra a submatriz [b], de ordem 6 x n do elemento de barra "
A primeira linha de [b], corresponde a 6 x (i -1) + 1 linha da matriz de rigidez [b],
sucessivamente até a sexta linha da matriz [b];, correspondente a6 x (i- 1) + 6
linha da matriz de rigidez [b]. A coluna 1ji de [b], corresponde a coluna 3 nj -2 de
[b]; a coluna 2ji de [b];, corresponde a coluna 3 nj - 1 de [b]; a coluna 3 ji de [b];
corresponde a 3 nj de [b]; a coluna 4ki de [b], corresponde a coluna 3 nk - 2 de [b];
a coluna 5 ki de [b], corresponde a coluna 3 nk - 1 de [b] e a coluna 6ki

corresponde a coluna 3 nk de [b], sendo:
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"I"” - nimero de barras;
“nj" - nimero do no inicial da barra;
“nk” - nimero do né final da barra; e,

“n" - nimero total de coordenadas no sistema global.

I cosy seny 0 - 0 0 0 -] 1
-seny cosy O - 0 6 0 2
[b] 0 0 1 .- 0 0 0 3
a 0 0 0 cosy seny O 4
0 0 0 .- -seny cosy O 5
] 0 0 0 0 0 1 .| 6
1ji 2i 3ji - 4ki  Bki 6ki
| n —

Figura 3.8 - Submatriz de transformacao [b], de ordem 6 x n
do elemento de barra.

As matrizes de rigidez dos elementos de barra [Sg] e [kg] em regime de
segunda ordem sdo fungdes das forgas axiais que estio presentes nestas barras.
Desta forma, suas matrizes ficardo afetadas devido a presenca destes esforgos.
Como as matrizes de rigidez da eétrutura [Sgl e [Kg] sdo obtidas através das
cohtribuigées das matrizes de rigidez dos elementos de barra, estas também

estardo afetadas pelo efeito de segunda ordem.

3.10 Calculo dos Esforgos e Deslocamentos da Estrutura em Teoria de

Primeira e Segunda Ordem

As expressdes (3.199) , (3.200), (3.201) e (3.202) permitem determinar os
deslocamentos nas coordenadas do sistema global e os esforgos nos elementos
de barra nas suas coordenadas locais a partir das agSes nas coordenadas
globais. A analise da estrutura em regime de primeira ordem é realizada através
de um sistema de equagGes lineares de solugdo direta. Porém, a andlise de
estrutura em regime de segunda ordem depende de um sistema de equagdes
ndo lineares pois as matrizes dos elementos de barra [S;] ou [kg] , que contribuem

para a montagem da matriz de rigidez da estrutura [Sg] ou [Kg] , dependem das



71

forgas axiais que estdo atuando em suas barras. Como as proprias forgas axiais
sdo incognitas a serem determinadas, ndo é viavel encontrar uma solugdo direta
para o problema,

Para determinar entdo os esforgos e deslocamentos da estrutura em regime
de segunda ordem, torna-se necessario adotar um processo iterativo com

aproximagdes sucessivas. Este processo sera explicado a seguir.
3.11 Processo Iterativo com Aproximag6es Sucessivas

A técnica que sera utilizada é a da iteragdo direta. Esta técnica consiste em
atualizar a matriz de rigidez da estrutura devido a variagédo do esforgo axial que
se modifica em cada iteragdo. Os deslocamentos sdo estimados em cada
iteragdo e quando estes convergem para uma tolerancia previamente estipulada,
a estrutura atinge sua configuracéo de equilibrio.

Inicialmente, na primeira iteragao, a influéncia da forga axial no calculo das
matrizes de rigidez dos elementos de barra é desprezada. Como estas matrizes
contribuem para a montagem da matriz de rigidez da estrutura, a estrutura sera
entdo calculada em regime de primeira ordem. Dado um carregamento e
determinada a matriz de rigidez da estrutura, é possivel determinar os
deslocamentos globais da estrutura. Com os deslocamentos globais, calcula-se
0s.deslocamentos nos elementos de barra. Com estes deslocamentos, torna-se
possivel determinar os esforgos axiais “P” atuante em cada barra.

Com os valores iniciais das forgas axiais “P” obtidas em regime de primeira
ordem, € iniciado o processo iterativo para determinar a matriz de rigidez com
termos n&o lineares em regime de segunda ordem. Com estas forgas axiais,
recalcula-se a matriz de rigidez dos elementos de barra que serdo afetadas pelos
coeficientes que sdo fungbes dos esforcos axiais das barras presentes nestas
matrizes. Desta forma, ao final, a matriz de rigidez da estrutura estara afetada por
estes termos. Utilizando o mesmo procedimentoc mencionado anteriormente,
recalculam-se os novos deslocamentos da estrutura e as novas forgas axiais nos
elementos de barra, submetidos ao mesmo carregamento anterior. Os valores
dos deslocamentos e esforgos axiais se alterardo devido a presenca dos termos

que s&o funcgdo do esforgo axial presente nas barras. Com o0s novos valores
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obtidos, o processo € repetido, mantendo o mesmo carregamento . As iteracbes
$80 processadas sucessivamente até que na n-ésima vez, o vetor deslocamento
{d.} seja praticamente coincidente com {d,,} da (n-1)-ésima iterag&o (para o caso
de analise utilizando o método dos elementos finitos, o vetor “{d}" é substituido
pelo vetor “{V}".

Como o processo e iterativo, este somente terminara quando ocorrer a
convergéncia dos deslocamentos para os valores definidos em cada etapa. Para
agilizar o processo, € necessario definir uma toleréncia para as iteragdes. No
presente trabalho foi adotado © seguinte critério de convergéncia dos
deslocamentos:

{do} - {d.. ]
{dn}

sendo “{d,}’ o vetor deslocamento na n-ésima iteragdo; “{d.,}” o vetor

< TOL (3.204)

deslocamento da (n-1)-ésima iteragédo, e “TOL" a toleréncia adotada. Para o caso
do método dos elementos finitos, o vetor {d} & substituido pelo vetor {V}.

O valor recomendado para a toleréncia em algumas literaturas € o valor de
107°. Entretanto, é recomendavel instalar no programa uma entrada interativa para
facilitar alteragbes que se fazem necessarias na determinagdo de algumas
estruturas proximas do limite de estabilidade. Isto se deve a dificuldade de

convergéncia no processo em termos de precisédo e tempo de computagéo.

3.12 Verificagdo da Estabilidade da Estrutura Submetida a um Determinado

Carregamento

De acordo com a teocria das pequena deformagbes e deslocamentos,
existem trés casos a serem considerados na analise de instabilidade de uma
estrutura reticulada: quando "W < W,” (sendo “W”" o carregamento aplicado na
estrutura e "W_" o carregamento de instabilidade da estrutura) a estrutura se
deforma e o equilibrio da estrutura é estavel; Quando "W = W._”, a estrutura se
deforma e o equilibrio é indiferente e quando “W > W.,”, a estrutura se deforma e
o equilibrio & instavel. Desta forma, o carregamento critico de uma estrutura pode
ser entendido como o carregamento limite que pode ser aplicado em uma

estrutura.
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Existem alguns métodos para se determinar a instabilidade de uma estrutura
que esta sob a influéncia de esforgos axiais. O método que sera descrito neste
trabalho se baseia no calculo do determinante da matriz de rigidez da estrutura.
Uma estrutura sera considerada estavel sob um certo carregamento se sua matriz
de rigidez for definida positiva, ou seja, todos os seus autovalores sédo positivos
(REQUENA™). O determinante da matriz de rigidez pode ser representado pelo
produto de seus autovalores. Quando todos os autovalores s&80 positivos, o seu
determinante também o sera e desta forma a matriz de rigidez sera dita ndo
singular.

Se a matriz é definida positiva, entdo é possivel exprimi-la através de uma
transformacao linear sobre as linhas e colunas, correspondente a uma mudanca
de base, na forma de uma matriz diagonal ainda positiva.

Os autovalores dessa matriz de rigidez diagonalizada de ordem n x n sdo
em numero de “n" e correspondem exatamente aos termos da diagonal. A cada
autovalor negativo ou nulo corresponde a um modo de flambagem. Desta forma,
definido um carregamento, o numero de elementos negativos ou nulos na
diagonal € igual ao nimero de graus de liberdade que tem o modo de flambagem
para este carregamento.

Para verificar se uma matriz € definida positiva, basta tentar decompor esta
matriz por Cholesky, pois esta & uma condigdo necessaria e - suficiente
demostrada por JENNINGS® e GOLUB®*. Como o processo de decomposigéo por
Cholesky & muito simples de ser programado, este foi utilizado no presente
trabalho. Desta forma, a verificagdo da estabilidade da estrutura submetida a um
determinado carregamento passa pela verificagdo da matriz de rigidez da
estrutura. A estabilidade da estrutura serd verificada no momento da
decomposi¢do por Cholesky da matriz de rigidez. Ao se detectar um termo
negativo ou nulo na diagonal durante a decomposi¢do da matriz através da
fatoragéo LDL', com “L" representando a matriz triangular inferior (com “1" na

diagonal) e "D” a matriz diagonal, o processo pode ser interrompido.

- ~T -
Alternativamente, a fatoragdo da matriz pode ser feita através de L L com “L”

- 1
representando a matriz triangular inferior com LmLDé. Portanto, para uma
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matriz de rigidez “S", simétrica e definida positiva, esta pode ser decomposta

como segue:
s]= 1 =[c][c] ' (3.205)

L=LD”

Assim, definido um carregamento, ao se levar em consideragdo o efeito da
ndo linearidade geométrica, a matriz da estrutura é calculada sucessiva vezes
buscando a convergéncia dos deslocamentos. Isto é feito, conforme explicado
anteriormente, porque a analise ndo linear € um processo iterativo. O
determinante caiculado da matriz de rigidez, que foi afetada pelos termos que séo
fungdo da forga axial (sendo estas forgas predominantemente de compresséo), é
inferior ao determinante calculado ndo considerando este efeito (REQUENA®).
Como conseqiéncia, os deslocamentos resultantes da matriz de rigidez em
regime de segunda ordem s&o superiores aos da matriz em regime de primeira
ordem. Entretanto, pode acontecer que durante o processo de convergéncia dos
deslocamentos, o processc de Cholesky detectar um termo negativo ou nulo na
diagonal. Isto caracterizard matriz ndo definida positiva conforme explicado
anteriormente. Desta forma, a estrutura ndo sera considerada estavel para aquele
carregamento.

" Baseado no que foi explicado anteriormente, pode-se fazer a analise de
estabilidade de uma estrutura. Para tanto, definido um carregamento, basta
aplica-lo de forma crescente na estrutura. Ao se aplicar o carregamento em
acréscimos sucessivos, acontecera que as forgas axiais atuantes em cada barra
serdo aumentadas progressivamente. Assim, a medida que as forgas axiais de
compressao forem aumentado, o valor do determinante para cada incremento de
carregamento ira diminuindo e os deslocamentos resultantes irdo aumentando.
Estes acréscimos sucessivos serdo aumentados na estrutura até que para um
dado carregamento, 0 valor do determinante da matriz de rigidez sera nulo e os
deslocamentos resultardo indeterminados. Este carregamento é chamado de
critico. O processo descrito € valido para tanto para problemas de primeira quanto

de segundo espécie. A seguir, este processo sera descrito com mais detalhes.
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3.13 Carregamento Critico de Instabilidade de Pérticos Planos

Nesta parte do trabalho, sera explicado o processo de determinagdo do
carregamento critico de instabilidade para poérticos planos. Este parametro
representa um valor multiplicador do carregamento e sera denominado de “W,”.

O programa foi desenvolvido de tal forma que seja possivel determinar o
carregamento critico da estrutura submetida as ag¢des permanentes (cargas
mortas) e as agdes variaveis. Desta forma, a estrutura pode ser considerada
carregada por dois carregamentos distintos: o primeiro carregamento composto
pelas agbes cujas intensidade sdo mantidas constantes durante a analise (como
por exemplo, peso proprio, sobrecarga, etc) e o segundo carregamento cujas
intensidade sdo afetadas por um parémetro de proporcionalidade "W’ chamado
de cargas vivas (como por exemplo, agdes de vento, ponte rolante, etc).

Inicialmente, a matriz de rigidez e calculada em regime de primeira ordem
com os coeficientes ndo afetados pelos efeitos das forgas axiais. Com esta matriz
de rigidez, sdo calculados os esforgos internos, em especial as forgas axiais nas
barras através das cargas constantes e das cargas vivas multiplicadas pelo
pardmetro W=1. Estas forgas serdo utilizadas posteriormente para calcular as
matrizes de rigidez que séo afetadas pela presenc¢a deste esforgo nas barras.

Em seguida, calcula-se um parametro "W" que sera utilizado como um
parametro limite para o processo de carregamentos e verificagbes da estabilidade
da estrutura. A determinagdo de “W” & feita através da seguinte maneira:

a) Com o valor do parametro “W" unitario, procura-se a barra “i" com forga

axial "P” mais proxima possivel da flambagem de Euler. Isto € feito atraves de

(L.

uma variavel “p" dada por.

_B
Pmax = PEi
e |
P = Lf
Pi = Pci + W Pvi
P.+P.
P = (mj’_) —IBC (3.206)
PEi max
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sendo “P;" a forga axial da barra “i” para o carregamento total com W=1 aplicado
na estrutura; "P,;" a forga axial da barra “i" obtida das cargas vivas; "P;" a for¢a

axial da barra “iI" obtida da expressdo de Euler para barras bi-articulada; "P." a
forga axial da barra “i" obtida das cargas constantes e “IBC” a barra “i" obtida com
forga axial "P" mais préxima da carga de flambagem de Euler produzido pelo
"D cOm W=1,

b) De posse da barra “IBC" mais préxima da flambagem de Euler, passa-se
agora para a determinagdo do parametro “W" para a barra “IBC” para que esta
atinja o limite de estabilidade. Adotando “p” unitario em P/P, e substituindo o
valor de “P," na expresséo de “p", chega-se:

Pci + WE Py =Py
(PP (3.207)

sendo que "W" passa a ser denominado de "W¢", parametro das cargas vivas que
tevara a barra “IBC" até o limite de Euler.

Nesta etapa, o limite de estabilidade do portico foi alcangado atraves da
instabilidade da barra “IBC” por flexdo no plano do pértico. Esta determinagao
considerou as barras como sendo bi-articuladas, nas condi¢des de Euler. Porém,
como as barras do pértico sdo ligadas rigidamente, o limite maximo do parametro
‘W, sera alcangado quando as barras forem consideradas bi-engastadas com

ligagdes indeslocaveis. Para esta caso, o parametro "W, fica expresso por:

F)Emax = 4 PEI
4P P
W _ Ei ci
max Pvi
3P,
Wmax = P = + WE

sendo "W, " o parAGmetro maximo das cargas vivas que um portico pode suportar
sem perder a estabilidade.

De posse do parametro maximo "W,_.", a primeira verificagdo da

estabilidade da estrutura sera feita com o valor de “W" intermediario entre zero e
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0 pardmetro maximo. O processo convergira rapidamente pesquisando os

intervalos:

(WA+WB)
2

sendo "W," o limite inferior do parametro das cargas vivas inicialmente adotado

W = (3.208)

igual a zero e "W" o limite superior do par@metro das cargas vivas iniciaimente
adotado igual a "W_,,".

Como o carregamento sera sempre a soma das cargas constantes com as
cargas vivas multiplicadas pelo parametro “W’, este parametro sera pesquisado
no intervalo compreendido entre o limite superior "W;", para o qual a estrutura
pode alcangar ou ultrapassar o limite de estabilidade, e um limite inferior "W,”,
para o qual a estrutura € sempre considerada estavel. Através do processo
iterativo com aproximag¢bes sucessivas, pode-se alcancgar rapidamente o
parametro critico “W_" de instabilidade do pértico.

Definido o carregamento inicial, inicia-se a fase de calculo da matriz de
rigidez em regime de segunda ordem. Com esta matriz, calculam-se os esforgos
axiais e analisa-se a convergéncia dos deslocamentos da estrutura, através do
processo iterativo de aproximagdes sucessivas, ja descrito anteriormente. No
caso de éxito na convergéncia, ou seja, ndo foi detectado nenhum termo negativo
ou  nulo nas matrizes de rigidez da estrutura durante o processo iterativo, a
estrutura é dita estavel. Como conseqiiéncia, o limite inferior “W,” € alterado para
o valor atual de “W’, mantendo-se o valor de “W," inalterado. O processo €
realizado novamente para um novo valor de parametro intermediario calculado
através dos novos limites determinados anteriormente. Com o novo valor do
parametro intermediario, detérminam-se as novas forgas axiais e 0s novos
deslocamentos na estrutura. Caso ndo haja convergéncia do processo ou sequer
a matriz de rigidez da estrutura possa ser decomposta por Cholesky, isto
significara que a estrutura ndo é estavel para aquele carregamento aplicado.
Logo, o limite superior “Wy" é alterado para o valor atual de “W”, mantendo “W,"
inalterado. O processo descrito acima € repetido sucessiva vezes buscando a

igualdade entre os limites “W," e “W,". O processo € interrompido quando além
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de satisfeitas as condigBes de convergéncia da matriz de rigidez, a tolerancia do

valor pesquisado for :

(Ws - W, )
“"“-““W“BWWW s TOL (3.209)

sendo “TOL" a tolerancia adotada no inicio da execugdo do programa (sugerido
neste trabalho para um valor de 107).

A convergéncia satisfeita implicard em valores praticamente coincidentes
para os limites “W,” e "Wy". Isto significa gue o parametro critico maximo “W,,” foi
encontrado. Pode-se afirmar entdo que se a estrutura for submetida ao
carregamento majorado pelo parametro “W_” nas cargas vivas, esta alcangara o
limite de estabilidade, ou seja, o carregamento critico de instabilidade elastica por
flexdo do portico plano foi atingido.

Através do carregamento critico do portico, € possivel comparar em cada
barra a forga critica de Euler com a forga critica obtida do carregamento citado.
Com esta relagdo, pode-se conhecer o comportamento de cada elemento de
barra no instante da instabilidade da estrutura. Os chamados comprimentos
efetivos de flambagem de cada barra podem ser determinados multiplicando cada
comprimento de barra pelo parametro "K", definido como sendo a raiz quadrada
da relagéc entre a forga de Euler e a carga critica em cada barra do portico, no
instante do carregamento critico.

O processo descrito acima € uma das formas de se obter o carregamento
critico de instabilidade na estrutura. Entretanto, existem outras forma de se fazer
a andlise de instabilidade. Como por exemplo, o parametro “W_," pode ser
subdivido em um numero de intervalos de carregamentos. Estes intervalos de
carregamentos sdo aplicados de forma progressiva na estrutura até que se
encontre o pardmetro de instabilidade de forma semelhante a descrita
anteriormente. A escolha de uma forma de analise ou de outra devera ser feita
considerando o tempo de computagdo necessario para se encontrar a solugdo do
problema, ou ainda, dependo da variavel que se queira acompanhar durante o

processo.
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3.14 Analise Comparativa entre os Métodos Apresentados

E importante ressaltar que ambos os métodos sdo utilizados para se fazer
analise elastica em regime de segunda ordem ou analise de instabilidade elastica.
A fundamental diferengas entre estes dois métodos apresentados, é que as
fungdes de rigidez sdo obtidas através da equagdo diferencial que governa o
problema de barras no regime elastico. Esta equac¢do é obtida através das
condigbes de equilibrio da barra na posicao deformada e deslocada. Ja os
coeficientes de rigidez, obtidos atravé's do metodo dos elementos finitos, sdo
determinados através da formulagdo variaciona! para problemas de barras no
regime elastico. Para se determinar a solugdo deste funcional, que representa a
energia potencial total de uma barra, sdo assumidas fungdes aproximadoras para
representar os deslocamentos transversais e longitudinais da barra. '

Em ambos 0s métodos apresentados, a analise de instabilidade em teoria
de segunda ordem é baseada nas seguintes hipdteses: pequenas deformacgbes e
deslocamentos (ou seja, send = 0 e cos0 = 1 sendo 0 a rotagdo relativa da corda
do membro em qualquer segdo transversal ao longo da barra), e as deformagdes
axiais ao longo da barra sdo negligenciadas (a inclusdo deste efeito ndo muda de
forma significativa os resultados obtidos para momentos fletores e forga cortante
mas por outro lado torna a analise mais complicada fazendo com que o numero
de interagdes seja aumentado).

A matriz geoméfrica [k;] obtida através do método dos elementos finitos
apresentado € linearmente proporcional a forga axial "P" presente na barra. Por
outro lado, a matriz de rigidez [k;] obtida através do método das funcgdes de
rigidez € fung¢ado n&o linear da forga axial “P” presente na barra.

Ao se fazer o equilibrio da barra na posigédo deformada e deslocada, surgem
dois efeitos que s&o responsaveis pela degradacio da rigidez da barra: efeito
‘P-A" e "P-8". Estes efeitos s@o apresentados na figura 3.9. O efeito "P-A"
representa a rotagdo da corda, enguanto “P-8", a curvatura do membro. O
primeiro efeito reduz a rigidez a flexdo da barra a medida que o elemento se
desloca. Ja o segundo, reduz a rigidez a flexdo da barra devido a curvatura que

esta apresenta quando se desloca. As fung¢des de rigidez conseguem modelar
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com precisdo os efeitos mencionados anteriormente dentro do campo das
pequenas deformag¢bes. Ja os coeficientes obtidos através do meétodo dos
elementos finitos conseguem modelar com precisdo apenas o efeito “P-A”. Isto
ndo acontece com o efeito “P-8". Devido a este fato, uma analise realizada por
este método exigira que as barras sejam subdivididas para que o efeito “P-8" seja
representado com melhor precis&o. Caso isto ndo seja feito, os resultados obtidos
apresentardo erros de precisdo. Este fato é bastante acenfuado na analise de
instabilidade pois a ndo subdivisdo das barras, fara com que o parametro de
instabilidade obtido por este método, apresente um erro consideravel se
comparado com o valor real. Segundo ALLEN™, raramente é necessario utilizar

mais do que trés elementos para modelar a rigidez elastica do elemento.

\lj_ Pt

Figura 3.9 - Efeitos de segunda ordem nos membros - efeito “P-A" e “P-§".

A principal vantagem do método dos elementos finitos é que este pode ser
estendido para a analise tridimensional de forma mais direta se comparada com ¢
método das fungdes de rigidez. Conforme apresentado por VLASSOV®, as
equagbes diferenciais que regem os problemas para o caso tridimensionais sdo
em naumero de trés: duas relacionadas a flexdc e uma relacionada a torgéo.
Devido ao efeito de flexo-torgdo (a flexdo influencia na torgdo e vice-versa), estas
trés equagdes diferenciais se tornam dependentes (acopladas), formando um
sistema de trés equacdes diferenciais. Uma solugdo analitica para estas
equagdes ,conforme apresentado para o caso plano, é de dificil obtengéo. E
importante ressaltar que esta € uma area que ainda existe necessidade de se
aprofundar as pesquisas. Devido ao método dos elementos finitos ser baseado
no principio variacional, a extensdo para o caso tridimensional é direta.

Entretanto, existem duas dificuldades para esta extensdo: a representagdo da
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resposta a torgdo incluindo os efeitos de empenamento nas segdes de parede
fina e a correta representagdo das grandes rotagdes para o caso tridimensional. E
importante ressaltar que o elemento de barra tridimensional apresentara graus de
liberdade maiores que seis caso o efeito de empenamento seja considerado na
analise. Os novos graus de liberdade estar@o relacionadas com os esforgos de
bimomento e bicortante. Assim, fungbes aproximadoras deverdo ser adotadas
para representar os delocamentos longitudinais da barra, deslocamentos
transversais em relagéo aos dois planos de flexdo e deslocamentos de torgéo. Da
mesma forma que para o caso plano, para representar os efeitos de torgdo e
flexo-tor¢do dos membros, é necessario que as barras sejam subdivididas em
varios elementos de barra.

Finalizando, em ambos os metodos apresentados, a analise de instabilidade
apenas levou em consideragdo os efeitos geomeétricos na redugdo da capacidade
portante das barras. Foi assumido que durante a analise, o material que
compunha a estrutura permanecia completamente eiéstico durante {oda a analise.
Ndo se levou em consideragdo que durante a andlise que as fibras da segéo
transversal pudessem se plastificar. Quando na analise da estrutura se leva em
consideragdo os efeitos de ndo linearidade do material, este tipo de analise é
denominado de andlise de instabilidade inelastica. Este assunto sera abordado

no capitulo 5 deste trabalho.

3.15 Analise Numérica Comparativa

3.15.1 Exemplo Numeérico 1

Este primeiroc exemplo tem como objetivo avaliar os resultados obtidos
através das analises feitas pelos métodos descritos anteriormente. Neste intuito,
determinou-se a carga de instabilidade de uma barra bi-articulada. Este exemplo
representa um problema de autovalor de solu¢do conhecida e cujo o valor € dado
pela equag¢do de Euler. Os dados geométricos da barra sdo apresentados na
figura 3.10. Na analise utilizando o metodo das fungbes de rigidez, a barra foi
representada por apenas um elemento. A analise utilizando o método dos

elementos finitos foi feita utilizando o programa ANSYS52. Neste método, a
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discretizagéo do problema em apenas um elemento ndo forneceu um resultado
preciso conforme verificado na tabela 3.3. Desta forma, a barra bi-articulada foi
subdivida em varios subelementos até que o resuitado obtido se aproximasse do

valor dado pela equagdo de Euler conforme apresentado na tabela 3.3.

>
!cr

- @

Pades do Barra
A=11,80cm?
L=200cm [=46cm?
E=20500kN/cm?2

K=T1

.

P

Figura 3.10 - Barra bi-articulada de Euler.

E importante ressaltar que o valor encontrado para “W," representa um
parametro que muitiplica as agdes que estdo aplicadas na barra em andlise.
Como se pode observar, a subdivisdo da barra em subelementos para a analise
pelo método das fungdes de rigidez nio modifica o resultado encontrado na
analise quando esta ¢é feita utilizando apenas um elemento. O resultado obtido
utilizando as fungdes de rigidez & praticamente idéntica a carga critica de Euler. O
resultado obtido pelo método dos elementos finitos se aproxima do resultado da
carga de Euler a medida que a discretizagao da barra @ aumentada.

Tabela 3.3 - Carga critica de Euler , carga critica dada pelo programa
desenvolvido utilizando as fungées de rigidez e o programa ANSYS52.

N¢ de elementos P o= T EI(KL)? Programa Programa
(kN) Autor (W_- kN) ANSYS52 (W_—kN))

232,6759 232,6759 282,9000
- ) 234,4262

233,0437

- ) 232,7951

O B WO N | e
[

- g 232,6998

—

0 - * 232,6791




3.15.2 Exemplo Numérico 2

33

A andlise de instabilidade de uma barra representa o problema mais simples

na analise de estruturas aporticadas. Com o objetivo de tornar as analises mais
complexas, extraiu-se do artigo escrito por HALDORSSON ¢ WANG®* dois

exemplos de estruturas reticuladas. No primeiro exemplo, a estrutura analisada

apresenta simetria de geometria e carregamento. Os dados geométricos da

estrutura sdo apresentados na figura 3.11. A analise de instabilidade da estrutura
realizada pelos autores HALDORSSON ¢ WANG® foi baseada no método das

fungbes de rigidez, sendo que o efeito “P-A" nédo foi levando em consideragdo na

analise.
P=1kN P=1kN
j
(2)
(1) (1) H=12 =836576cm
Cecciacard IPIEIIIEY —
L=20"=6082,60cm
Dados da Estrulura
(1) : A= 41, 571nf = 268, 19cm? (2) : A= 52,35vnf = 337, 74cm”
f= i44,00in= 5993 73cem” = 288,00in4 =711987 46cm*
E=30000,00ksi =20684,27kNcm? F=30000,00kst =20684,27kN,/cm2

Figura 3.11 - Estrutura reticulada plana analisada por HALDORSSON & WANG™,

Tabela 3.4 - Resultados obtidos na analise realizada por
HALDORSSON &£ WANG®, pelo programa do Autor e programa ANSYS52.

N2 de elementos | HALDORSSON ¢ Programa Programa
(Discretizagado da WANG™ (W) Autor (W) ANSYS52 (W)
estrutura)
3 7130,4992 7127,7333 7191,3605
6 - ‘ 7152,4692
9 - * 7133,0615
12 - ) 7129,4740
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Este mesmo exemplo foi analisado pelo programa desenvolvido pelo autor e
pelo programa ANSYS52. Os resultados encontrados nas analises s&o
apresentados na tabela 3.4. Como se pode observar, existe uma pequena
diferenga entre o resultado obtido pelos autores HALDORSSON ¢ WANG®™ e o
autor do presente frabalho. Este fato se deve as simplificagdes adotadas pelo
autores do referido artigo. Entretanto, os resultados obtidos estdo muito proximo
do valor de "W,,” encontrado pelos autores do artigo.

Ao realizar a andlise pelo método dos elementos finitos houve a
necessidade de se modelar os e¢lementos de barra da estrutura em
subelementos. Os resultados obtidos foram se aproximando dos obtidos pela
analise de instabilidade através do método das fungdes de rigidez a medida que

as barras da estruturas eram discretizadas com um nimero maior de elementos.
3.15.3 Exemplo Numeérico 3

Este segundo  exemplo, extraido do artigo escrito por
HALDORSSON £ WANG®, apresenta uma estrutura reticulada geometricamente
ndo simétrica e carregamento aplicado com intensidade diferentes nos nos da
estrutura. Os dados geométricos da estrutura sdo apresentados na figura 3.12.

Na andlise feita por HALDORSSON e WANG®, a mesma simplificagdo
apresentada no exemplo anterior foi utilizada. Os resultados obtidos por
HALDORSSON £ WANG™, pelo programa desenvolvido pelo autor e programa
ANSYS52 sdo mostrados na tabela 3.5.

Como se pode observar, o resultado obtido pelo programa desenvolvido
pelo autor deste trabalho € muito proxima do valor encontrado pelos autores do
artigo. O mesmo pode-se dizer a respeito da analise feita pelo método dos
elementos finitos apos cada barra da estrutura ter sido subdivida em quatro

elementos de barra,
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lpzzm jP:SkN
SUS— b 20
{2)
H, =20' =609,60cm (1)
R SR (3) Hy, =40 =12{9,20cm
Pecercorrd —
L |
) I =30 =914, ,40cm 1

Dodes da Estrutura

(1} : A= 52.85in2 = 337, 74cm? (2) A= 72,63in? = 468,56cm?
=  2B8.00int=1{15387 47cm” [=  768,00in*=31966,56cm"
E=30000,00kst =20684,27kN./cm? E=30000,00ksi =20684, 27kN/em?

(3} . A= 62, 11int =  400.73cm?
I=  480,00int =7199789,1 fcm*

E=30000,00ksi =20684 27kN/cm?
Figura 3.12 - Estrutura reticulada plana analisada por HALDORSSON & WANG®,

Tabela 3.5 - Resultados obtidos na anélise realizada por HALDORSSON ¢
WANG®, pelo programa do Autor e programa ANSYS52.

N de elementos | HALDORSSON ¢ Programa Programa
(discretizacao da WANG (W) Autor (W) ANSYS52 (W)
estrutura)
3 1814,8744 1814,9991 1847,6996
6 - o 1832,9952
9 - i 1818,8238
12 - " 1816,4762

3.15.4 Exemplo Numérico 4

Na figura 3.13 é apresentado um pilar com variagdo brusca de segdo
transversal. Este exemplo tem uma caracteristica importante apresentar uma
descontinuidade de caracteristicas geometricas onde ocorre a variagdo de segéo
brusca da se¢do transversal do pilar, o que torna a andlise mais complexa. Os
valores da cargas verticais e horizontais aplicadas no pilar sdo: P, = 137,90kN,
P, =222, 40kN e P, = 15,10kN, respectivamente. Com o programa desenvolvido

pelo Autor, que utiliza as fun¢des de rigidez, este pilar foi modelado com apenas
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dois elementos prismaticos de barra, um elemento de barra para discretizar a
segdo transversal inferior do pilar e outro para discretizar a parte superior. O
resultado obtido na anlise de instabilidade € apresentado na tabela 3.6. Este
mesmo exemplo foi analisado por REQUENA®® ytilizando as fungdes de rigidez
em sua tese de doutorado (ver terceira coluna da tabela 3.6). Observa-se que o
resultado obtido pelo programa desenvolvido pelo autor esta muito proximo do
resultado obtido por REQUENA®®. O mesmo pode-se dizer a respeito da analise
realizada pelo método dos elementos finitos apds cada barra do pilar (inferior e

superior) ter sido discretizada em dez subelementos de barra.

i
—t Uy g H A =0,0066 m?*
g B '
S W p - [=1,186.107" m/
[33]
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Figura 3.13 - Pilar com variagdo brusca de sec¢o transversal.

. Tabela 3.6 - Resultados obtidos pelo programa desenvolvido pelo Autor,
REQUENA e programa ANSYS52.

Discretizagdo do Programa Programa Programa
Pilar - N° de Autor (W) REQUENA (W,} | ANSYS52 (W)
elementos
2 41,5793 41,5678 41,9874
8 ) ' ) 41,6017
10 ) “ 41,5825
20 ) * 41,5797

3.15.5 Exemplo Numérico 5

Neste Ultimo exemplo, determinou-se a carga critica de instabilidade elastica
do edificio Industrial mostrado na figura 3.14. Este edificio foi analisado por
FRASER £ BRIDGE" e por REQUENA®™® Na anélise feita através do programa
desenvolvido pelo Autor, a estrutura foi discretizada com o minimo de barras

possiveis. Para este exemplo, seis elementos de barra foram entdo utilizados. O
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resultado obtido na analise é apresentado na tabela 3.7. Na analise utilizando ¢
programa ANSYS52, o edificio foi inicialmente discretizado utilizando o minimo de
barras possiveis, depois 18 barras, 36 e finalmente 60 barras. Os resultados
obtidos nestas andlises sdo apresentados na tabela 3.7.

Observa-se que a partir de um certo grau de discretizagdo da segio
transversal das barras, o resultado obtido na subsequente analise ndo difere
muito do resultado obtido na analise anterior. Isto indica que os resultados

obtidos pelo método dos elementos finitos tende a convergir para um valor.
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Flanges

1, ~0,037m*

A, =0, 1412mE
Figura 3.14 - Estrutura do edificio industrial.

Tabela 3.7 - Resultados comparativos entre o programa desenvolvido pelo Autor
e programa ANSYS52.

Discretizagao do Programa Programa Programa
Edificio - N°de |desenvolvido pelo Requena ANSYS52
Elementos Autor (W) (W) (We)

6 35,9120 35,8976 36,3511
18 ' ! ) 36,0154
36 * ) 36,0101
60 ) : 36,0098
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3.16 Consideragdes sobre as Anélises

Como era esperado, quando a discretizagdo do problema € pequena, a
analise feita utilizando o metodo dos elementos finitos ndo conseguiu determinar
com exatiddo o valor para a carga critica de instabilidade dos exemplos
analisados. Este fato acontece, conforme mencionado anteriormente, devido as
simplificagbes que sdo feitas no desenvolvimento do meétodo (a curva adotada
para representar os deslocamentos transversais foi aproximada para uma curva
do terceiro grau). Devido a esta aproximagao, os efeitos “P-3" ndo puderam ser
representados de forma exata. Desta forma, torna-se necessario que as barras da
estrutura sejam subdivididas para poder representar de forma mais precisa o
comportamento da estrutura. O numero de elementos que a barra deve ser
subdividida depende da precisdo que se queira obter na analise e do tipo de
problema que esta sendo analisado. Por outro lado, a subdivisdo das barras &
inconveniente na analise de estruturas com um grande namero de barras devido
ao grande consumo de memoria e tempo de computagdo. As analises feitas
utilizando as fungbes de rigidez representam a solugdo “exata”, dentro das
hipoteses assumidas, para o problema de autovalores.

Tendc em vista que o objetivo deste trabalho é fazer dimensionamento
automatizado da estrutura, a subdivisdo das barras faria com que aumentasse 0
numero de verificagdes que seriam necessarias para o dimensionamentc de uma
barra e como conseqgiéncia, de toda a estrutura. Diante dos fatos expostos,
optou-se neste trabalho utilizar o desenvolvimento matricial baseado nas fungdes
de rigidez. O desenvolvimento para a andlise ndo linear geométrica e fisica do

material sera apresentada no proximo capitulo deste trabalho.




Capitulo 4

Estudo da Inelasticidade das Barras

4.1 Introdugao

A discusséo realizada no capitulo 3 baseou-se na hipdtese de que o
material que compde a estrutura permanecia completamente elastico e obedecia
a lei de Hooke. Entretanto, esta hipdtese € valida somente para barras que estdo
solicitadas a um nivel de tens&o inferior ao limite de proporcionalidade da relagdo
tensdo-deformacdo do material. Durante a analise de uma estrutura reticulada,
irdo existir barras que estardo solicitadas acima do limite de proporcionalidade do
material e a consideragdo deste efeito na andlise se torna importante para poder
representar de forma mais precisa 0 comportamento da estrutura.

As barras que estdo trabalhando no campo inelastico sédo caracterizadas por
apresentar algumas fibras na segdo transversal ja plastificadas. Para poder
expressar o comportamento inelastico das barras, o médulo de elasticidade (E),
que era elastico, deve ser substituido pelo médulo de elasticidade efetivo (E.q).
Este capitulo aborda o comportamento das barras que estdo sujeitas a esforgos
predominantemente de compresséo e flexdo acima do limite de proporcionalidade
do material (campo inelastico). Para tanto, a teoria do modulo tangente
apresentada por Engesser e a feoria do mddulo reduzido proposta por
Consideré - Engesser serdo desenvolvidas e discutidas neste capitulo. Para

mostrar a diferenga entre as duas teorias citadas anteriormente, torna-se
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necessario apresentar a feoria de Shanley para barras no campo inelastico. Foi
ele quem resolveu as controvérsias a respeito de qual das duas teorias era capaz
de representar o comportamento inelastico de uma barra. Ele mostrou que a
maxima tensdo suportada por uma barra estaria contida entre os intervalos

fornecidos pela teoria do mddulo tangente e reduzido.

4.2 Efeito de Nao Linearidade Fisica do Material

Uma das principais hipoteses assumidas no desenvolvimento do capitulo 3
fol a consideragdo de que as barras da estrutura permaneciam completamente
elasticas durante toda a analise realizada. Ao se admitir esta hipotese,
considerou-se que todas as fibras da segéo transversal permaneceriam elasticas
e que nenhuma plastificagdo do material poderia ocorrer em qualquer parte da
se¢do transversal da barra, Entretanto, sabe-se que guando as barras de uma
estrutura alcangam um certo estagio de solicitag&o, as fibras da segao transversal
comegam a se plastificar. Neste sentido, a inclusdo dos efeitos de n&o linearidade
fisica do material na analise propicia a representagdo do comportamento de uma
estrutura reticulada de forma mais precisa.

O fenbmeno de nao linearidade fisica do material pode ser ocasionado
devido aos efeitos das tensdes residuais, imperfeigbes geométricas e efeitos de
flexdo na segdo transversal da barra. As tensdes residuais podem geradas
durante o processc de fabricagdo das barras de ago. As imperfeigbes
geométricas sdo introduzidas nas barras durante o préprio processo de
fabricagdo, no seu transporte e no seu manuseio. Os esforgos de flexdo nas
barras sdo ocasionados devido a rigidez a flexdo que a barra apresenta a este
tipo de solicitagdo. Para exemplificar o efeito de ndo linearidade fisica do material,
considere os diagramas de tensdo e deformagdo apresentados na figura 4.1,
onde séo apresenfados quatro estagios de carregamentos em uma segdo
transversal de uma barra. No caso 1, toda a segdo transversal permanece
elastica, ou seja, nenhuma fibra da segdo transversal atingiu a tensédo de
plastificagdo do material. Assim, todas as fibras apresentam modulo de
elasticidade igual ac modulo elastico (¢ assumido que o material permanece

perfeitamente elastico ate alcancar a tensdo de plastificagdo). O caso 2
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representa o comportamento da seg¢do transversal na qual algumas fibras na
parte comprimida da segdo alcangaram a tensido de escoamento do material.
Como conseqiéncia, somente a parte da se¢do transversal que ainda permanece
elastica é capaz de absorver a um aumento de solicitagdo das agOes. Neste caso,
a capacidade portante da barra foi reduzida devido ao efeito de plastificacéao
parcial da secdo transversal. O caso 3 representa o comportamento em que
algumas fibras na parte tracionada e comprimida alcangaram a tensdo de
plastificagéo do material. Portanto, a capacidade portante da barra foi ainda mais
reduzida. O caso 4 mostra a segéo transversal completamente plastificada onde
todas as fibras alcangaram a tensao de plastificagdo.

Nos casos analisados acima, as fibras que estdo plastificadas apresentam
modulo de elasticidade igual a zero, enquanto as fibras que nao plastificaram,
modulo de elasticidade elastico. Para poder representar ¢ comportamento de toda
sec¢do transversal, torna-se necessario determinar um modulo de elasticidade que
leve em consideracdo esta variagdo de modulos de elasticidade ao longo da
sec¢do transversal. Este comportamento desigual da segao transversal pode ser
representado através do mdédulo de elasticidade efetivo. Este modulo tem como
caracteristica ser sempre inferior ao moédulo elastico. Devido a este fato, as
deformagbes médias na sec¢do transversal serdo maiores se estas fossem
calculadas com o moédulo elastico. A partir do momento em que as fibras da
segdo iniciarem a plastificar, o mdédulo efetivo é introduzido na analise e as
deformagées devido ao efeito de plastificagdo parcial da sec¢do transversal nao
serdo mais linearmente proporcionais as tensGes. Como resultado, o grafico
plotado da relagdo entre tensdo e deformagdo apresentara um comportamento
nao [inear entre a fase elastica (abaixo do limite de proporcionalidade do material)
e a fase completamente plastica. Por este motivo, este efeito é denominado de
nao linearidade fisica do material, pois causa uma rela¢do nao linear entre tenséo

e deformagao.
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Figura 4.1 - Diagramas de tenséo e deformagao - representacio do efeito de ndo
linearidade fisica do material.
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Os efeitos de tensdes residuais ndo foram levados em consideragédo na
analise anterior. Entretanto, quando estes efeitos estdo presentes na analise, eles
modificam o comportamento das fibras da se¢do transversal. A presenca das
tensOes residuais de compressdo fazem com que as fibras se plastifiquem mais
rapidamente enquanto as que apresentam tensdes residuais de tragdo mais
tardiamente. Os efeitos de imperfeigbes geométricas introduzem mais flexdo na
barra, fazendo com que as fibras alcancem a tenséo de plastificagdo do material
mais rapidamente. E importante ressaltar que neste trabalho serédo considerados
os efeitos das tensdes residuais, imperfei¢bes geométricas, excentricidade de
aplicagdo de carga e efeitos de flexdo como agentes redutores da capacidade

portante de uma barra devido ao fendmeno de ndo linearidade fisica do material.

4.3 Teoria do Modulo Tangente

A teoria proposta por Euler apenas consegue representar o comportamento
de instabilidade de barras comprimidas abaixo do limite de proporcionalidade do
material. Acima deste limite, devido aos efeitos de plastificagdo da secéo
transversal, a carga prevista pela teoria de Euler superestima a capacidade da
barra. Uma das primeiras tentativas de explicar o comportamento de instabilidade
de barras acima do limite de proporcionalidade foi proposta por Engesser em
1889. No desenvolvimento da teoria do moddulo tangente, Engesser utilizou
aigumas hipGteses que serdo descritas a seguir:

a) a barra é considerada perfeitamente reta;

b)as extremidades das barras sdo consideradas articuladas e o
carregamento axial é aplicado ao longo do eixo centroidal da barra;

c) as deformacgdes por flexdo da barra sdo consideradas pequenas;

d) as secdes planas permanecem planas apos a deformagéo por flexdo; e,

e)durante a flexdo, ndo ocorrem deformagBes reversas na segao
transversal da barra (ou seja, ndo ocorre descarregamento nas fibras da segédo
{ransversal).

Quando a barra sofre instabilidade inelastica, as tensfes nas fibras da

segdo transversal estdo acima do limite de proporcionalidade do material
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conforme apresentado na figura 4.2. Desta forma, o médulo tangente (E,) governa

o comportamento das fibras durante a instabilidade da barra.
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Figura 4.2 - Representagdo esquematica da flambagem inelastica de barra.

Considere que a barra bi-articulada mostrada na figura 4.3(a) sofra
instabilidade para uma carga “P,” acima do limite de proporcionalidade do
material. As distribuigbes de tensSes e deformagdes na segdo transversal da
barra sado apresentadas na figura 4.3(b). Nesta figura, “c” e g séo
respectivamente a tensdo e deformacgéo antes da carga critica tangente. Quando
a carga critica tangente € alcangada e a barra flamba, assume-se que ocorra um
acréscimo de forga axial “AP” em conjunto com um acréscimo de momento “AM”.
Este acréscimo de forga axial “"AP” combinado com o acréscimo de momento “AM”
iré'causar um aumento na deformagao axial da se¢do transversal da barra de tal
forma que nenhuma fibra da se¢&o transversal sofra alivio de deformacdes. Desta
forma, o médulo de elasticidade tangente (E)) ird governar o comportamento da
relagdo tensdo-deformacgdo de todas as fibras da segdo transversal conforme
apresentado na figura 4.3(c).

Através do comportamento da segéo transversal da barra apresentado nos
diagramas da figura 4.3(b), a equacgéo diferencial que governa o comportamento
da barra no campo ineldstico segundo a teoria do médulo tangente pode ser
determinada. Para um determinada secéo de coordenada “x” da barra, a equagéo
de equilibrio da barra & dada por:

M, +Py=0 (4.1)
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B, 0

y
linha de agdo da forga axial ao eixo centroidal da segdo transversal da barra

sendo, “P" a for¢a axial aplicada no eixo centroidal da barra e a distancia da

guando a barra se flexiona.
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Figura 4.3 - Teoria do médulo tangente.

O momento resistente interno da segao transversal da barra devido a flexdo
é dado pela seguinte expressio abaixo:
M = Jy oy dA (4.2)

sendo, “o” a tensdo longitudinal de uma fibra da segéo transversal e “y" a medida

de uma fibra qualquer ao eixo centroidal da segdo transversal da barra.
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% "

Utilizando o diagrama de tensdo apresentado na figura 4.2(b), a tensdo “c
em uma fibra qualquer da segao transversal pode ser expressa por:

Ac h
G=q,+AG=ot+——~ﬁ"@‘~[y+—2—) (4.3)

Substituindo a equacdo (4.3) em (4.2), obtém-se:

_ j[ci max( gﬂyd;\ (4.4)

Desenvolvendo a segunda parte da equagic (4.4), chega-se em:
M, =o j ydA + Amax jysz + o max jy dA (4.5)

%, N

Realizando a integral na area "A” da sec¢ao transversal e lembrando que "y
& a medida de uma fibra qualquer em relagdo ao centro de gravidade da secéo
transversal (desta forma, todas as integrais da forma [, y dA devem ser iguais a
zero e [, y> dA = 1), a igualdade (4.5) fica portanto:

AC .,

My = =50t = AM (4.6)

int

Substituindo Ao, = EAg,,, na equagdo (4.6) e lembrando que “Ag,,/h" é a

curvatura “@” da segdo transversal da barra apos esta fletir, conforme mostrado
na figura 4.2(b), a equagao (4.6) fica expressa por:

M,, = EJD (4.7)

Conforme apresentado no capitulo anterior, para a teoria dos pequenos

deslocamentos e pequenas deformagles, a curvatura “@” pode ser aproximadé

pela segunda derivada dos deslocamentos (@ = -d*y/dx?). Desta forma, a equagio

(4.7) pode ser rescrita da seguinte farma: .
M, = j YE (4.8)
Substituindo a equagdo do momento interno obtida anteriormente na

equacgéo de equilibrio (4.1), chega-se em:
d.2
a%a; +Py=0 (4.9)

A equacio (4.9) representa a equacgdo diferencial que governa o problema

de instabilidade de barras desenvolvido com base na teoria do médulo tangente.
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A Unica diferenga entre a teoria de Euler e a teoria do Mddulo tangente é que o
modulo de elasticidade elastico (E) foi substituido pelo mddulo de elasticidade
tangente (E,). Resolvendo a equagdo (4.9), a carga critica para uma barra
baseada na teoria do modulo tangente que sofre instabilidade acima do limite de

proporcionalidade fica expressa por.

E
= _—E—L F,Euler

(4.10)

sendo, “L" o comprimento da barra e “Pg,,," a carga critica de Euler.

Sera mostrado posteriormente no desenvolvimento da teoria de Shanley que
esta carga corresponde ao menor valor para o qual a bifurcagédo do equilibrio de
uma barra perfeitamente reta pode ocorrer no campo inelastico. E importante
ressaltar que o modulo tangente utilizado na equagéo (4.10) depende apenas das
propriedades do material que € composta a barra, ou seja, da relagao tensao-

deformagdo que este material apresenta.

4.4 Teoria do Duplo Médulo ou Médulo Reduzido
Uma outra teoria a tentar explicar o comportamento de barras no campo
inelastico foi proposta por Engesser em 1895. A teoria foi designada de teoria do
Duplo médulo ou teoria do médulo Reduzido.
~ As quatro primeiras hipoteses utilizadas no desenvolvimento da teoria do
modulo tangente também sdo utilizadas nesta teoria. Entretanto, a quinta
hipdtese se difere daquela utilizada na teoria do médulo tangente. Na teoria do
modulo reduzido, assume-se que a forga axial permanece constante durante a
flambagem da barra. Assim, durante a flambagem, a flexdo produzira alivio de
deformacgbes em um dos lados da segdo transversal da barra e no outro, as
deformagbes ocorrerdo incrementos de deformagfes. Como resultado, os
incrementos de tensdes e deformagdes induzidos devido a flexdo da barra no
momento da flambagem fardo com que as fibras de um lado da segéo transversal
estejam relacionadas com o modulo de elasticidade elastico e as outras fibras, da
outra parte da sec¢do transversal, esiejam relacionadas com o modulo de
elasticidade tangente. Desta forma, dois médulos de elasticidade distintos, "E" e

“E\", s80 necessarios para descrever o comportamento momento-curvatura da
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seg&o transversal da barra. Por este motivo, esta teoria € chamada de teoria do
duplo mddulo, por estar relacionada a dois tipos distintos de mddulos de
elasticidade. Como o duplo médulo é inferior aoc mddulo elastico que aparece na
carga critica de Euler, a carga critica prevista por esta teoria € inferior a carga
critica de Euler. O duplo mddulo é também chamado de médulo reduzido.
Considere a barra bi-articulada mostrada na figura 4.4(a) que sofre
instabilidade para uma carga “P,” acima do limite de proporcionalidade do
material. As distribuicées de tensbes e deformagGes na segdo transversal da
barra sdo apresentadas na figura 4.4(b). A relagdo entre os incrementos de

tensdo e deformacgéo & apresentada na figura 4.4(c).
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Figura 4.4 - Teoria do médulo reduzido.
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Através do comportamento da seg¢do transversal apresentado nos
diagramas da figura 4.4.(b), a equagéo diferencial que governa o comportamento
da barra no campo inelastico segundo a teoria do médulo reduzido pode ser
determinada. Para um determinada segéo de coordenada “x” da barra, a equacgéo
de equilibrioc da barra & dada por: _

-M, +Py=0 (4.11)
sendo, “P” a forga axial aplicada no eixo centroidal da barra e “y” a distancia da
linha de ac¢do da forga axial ao eixo centroidal da segdo transversal da barra
quando a barra se flexiona.

No momento da flambagem, a linha neutra se desloca do eixo centroidal da
barra um disténcia “3” devido a efeito de flexdo da barra. Por este motivo, parte
da segéo transversal apresenta fibras que foram encurtadas, sendo o aumento de
tensdo em uma fibra qualguer nesta face da secéo transversal dada pela seguinte
relagdo Ac = EAe. Por outro lado, a outra parte da segéo transversal apresentara
fibras que foram aliviadas, sendo que estas fibras apresentardo tensdes
proporcionais ao modulo elastico (E).

Conforme apresentado na figura 4.4(b), a distribuicdo de deformagdes ao
longo da segdo transversal é linear. O comportamento da fibra aliviada mais
afastada da segéo transversal, aplicando a lei de Hooke é dada por:
e

Relacionando a fibra mais aliviada com a fibra mais encurtada, chega-se a

AOiZ(;"nax) = (41 2)

seguinte relagdo:

E4mom) = :—*Adx (4.13)
2

O comportamento da fibra encurtada mais afastada da se¢ao transversal &
dado por:

d,Adx E

12 4.14
d, dx ( )

Acr1(max) =




100

De acordo com a figura 4.4(b), a variagdo da rotagdo da segdo transversal

pode ser expressa por:

Adx
d,

do =

(4.15)

Substituindo a equagdo (4.15) em (4.12) e em (4.14), as tensdes na fibra

mais aliviada e mais estendida ficam expressas por:

do do
AO ymayy = Ed, a € AG e = Ed, &

O momento resistente interno dado pela condigdo de tensdo na figura 4.4(b)

(4.16)

& expresso por:
d1 d2
Miy = JAG1(Y1 —8)dA, + IAGZ(yz +8)A, (417)
0 o

Utilizando a equagdo (4.16) para determinar as tensGes em uma fibra

posicionda a uma distancia "y,” na parte da se¢io transversal encurtada € a uma

[y L

distancia “y," na parte da segao transversal aliviada, chega-se em:

y do y
B (4.18)
A6, = AG yay Y2 = Ed, 30 Y2 |
= Ao 47 =B g -
2

Conforme apresentado no capitulo anterior, para a teoria dos peguenos
deslocamentos e pequenas deformagdes, a curvatura “®” pode ser aproximada

pela segunda derivada dos deslocamentos. Assim, “®" é dado por:

d’y  do
=S¥ & 4.19
dx? dx ( )

Substituindo d6/dx por d*y/dx? na equagao (4.18), chega-se em;

Ac, = Etd12 y ;’*

Ed d2y y2
? dx? d,

(4.20)

Substituindo a equagdo (4.20) em (4.17) e substituindo a expressao

encontrada para o M, na equacdo (4.11), obtém-se:

dzy dt dzy dz2
E % [yily, - 8)dA, + E-5 [va(y, +8)dA, +Py =0 (4.21)
0 [}
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A condigdo de equilibrio de forgas na secgdo transversal requer que:

d1 d2
[acdA, = [ac,dA, (4.22)
G 0
Desenvolvendo a equacdo (4.22), chega-se a seguinte condicdo de
igualdade:
dzydl dzydz
E,—— lydA, =E— |y, dA (4.23)
idXZ é[ 1 1 dx2 6" 2 2

Desenvolvendo a equacgao (4.21) e utilizando a equagédo (4.23), nota-se que
as integrais envolvendo “3" se cancelam uma com a outra e desta forma a

equacgdo (4.21) fica expressa da seguinte forma:

dz d1 d2
E%[Et [yzdA, +E [yZdA, |+ Py =0 (4.24)
4} 0

A equagao (4.24) representa a equagio diferencial que governa o problema
de instabilidade de barras desenvolvido com base na teoria do médulo reduzido.
Desta forma, a carga critica para uma barra baseada na tfeoria do mddulo

reduzido que sofre instabilidade acima do limite de proporcionalidade é dada por:
TCZ dt d2
P, = F[El [yidA, +E jygdAz} (4.25)
[ 1]

Como a expressao entre colchetes depende do tipo de se¢do transversal,
torha-se necessario especificar a geometria da secdo transversal para avaliar o
modulo reduzido da se¢do em estudo. De uma forma genérica, as duas integrais
dentro do colchetes séo iguais aocs momentos de inércia das areas da segio
transversal onde ocorreu o carregamento e descarregamento das fibras.

Representado estas integrais por “I,” e “l,”, tem-se:
di dz
L= [yidA, e I, = [yldA, (4.26)
Q ' 0

Substituindo a equagdo (4.26) em (4.25), a segunda fica expressa da
seguinte forma:

2

P = TC—Q[E,L +EL] (4.27)
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Finalmente, introduzindo a notagdo E, = (EJl, + EL)/I e substituindo na

equacgdo (4.27), chega-se em:

n’El E
Pr = L2 L= E‘peule: (428)

Comparando novamente a equacgdo da carga critica de Euler, percebe-se

que o moédulo de elasticidade elastico foi substituido pelo médulo reduzido. A
principal diferenga entre o médulo reduzido e 0 modulo tangente é que o primeiro
além de ser fungdo das propriedades do material, é também fungéo do tipo de
geometria da se¢do transversal. Assim, para perfis com sec¢des transversais
diferentes mas feitos do mesmo material, estes apresentardo modulo de
reduzidos diferentes pois estes ndo sdo apenas fungdo do material mas também
do tipo de secgdo transversal bem como das propriedades geométricas destes
perfis.

Realizando uma comparagdo entre os diferentes modulos de elasticidade
obtidos nas teorias apresentadas, o modulo reduzido (E,) serd sempre menor que
o modulo elastico (E), porém, maior que o modulo tangente (E,):

E,<E <E (4.27)
e desta forma,
P, <P <P e (4.28)

4.5 Teoria de Shanley

Se o modulo tangente € usado diretamente na férmula de Euler, entdo o
valor da carga critica para uma barra bi-articulada é inferior ao valor encontrado
pela teoria do duplo médulo, conforme apresentado anteriormente. A férmula do
maédulo tangente foi e continua sendo amplamente utilizada pelos engenheiros
pois esta fornece valores que estdo bem préximos aos valores encontrados em
ensaios de laboratérios. Entretanto, antes de Shanley expor sua teoria, a teoria
do moédulo reduzido era considerada a verdadeira solugdo tedrica para o
problemas de instabilidade de barras perfeitas e retas. Naquela época, os valores
inferiores aos sujeridos pela teoria do mddulo reduzido, que eram encontrados
em ensaios de laboratério, eram explicados como sendo causados devido a

presencga de inevitaveis excentricidades, técnicas de ensaios e outiros erros.
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SHANLEY® comega o desenvolvimento de sua teoria fazendo alguns
questionamentos a respeito de algumas hipoteses feitas no desenvolvimento das
teorias apresentadas anteriormente. Na teoria do mddulo tangente, € assumido
que a barra permanece perfeitamente reta enquanto as deformagées aumentam
de um valor dado pela teoria do modulo tangente. Entretanto, ndo ha nada que
previne esta de fletir simultaneamente com um aumento de forga axial. Sobre tais
condighes, as deformacgfes por compressdo poderiam aumentar em um lado da
segdo transversal enquanto as deformagdes no outro lado permaneceriam
constantes, ou, as deformagdes poderiam aumentar de forma diferente em ambos
os lados. Se tais situagbes fossem assumidas, o mddulo tangente poderia ser
aplicado em toda a secgdo transversal da barra e carga de flambagem seria
aquela dada pela teoria do mdédulo tangente. Isto criaria um paradoxo, pois se
todas as deformagdes fossem iguais ou superiores aos valores dado pelo mddulo
tangente, a média das deformacgdes seria superior a aquela dada pela teoria do
modulo tangente. |

Por outro lado, uma das hipdteses envolvida na teoria do modulo reduzido
também representa um paradoxo. Esta teoria se baseia na hipdtese de que a
barra permanece perfeitamente reta até que a barra alcance a forga critica axial.
Entretanto, esta teoria também mostra que deformacgbes reversas na segéo
transversal da barra sdo necessarias para prover & barra adicional rigidez para
que esta possa suportar um carregamento superior ac calculado pela teoria do
modulo tangente. E impossivel haver deformages reversas em uma barra que
permanece perfeitamente reta, ou seja, em uma barra em que ndo esta
flexionada.

Baseado nos fatos mencionados anteriormente, SHANLEY™ declarou que a
flexdo em uma barra perfeitamente reta e carregada ira se iniciar assim que o
carregamento previsto pela teoria do modulo tangente for alcangado e que o
maximo carregamento que uma barra perfeitamente reta pode alcangar esta
compreendido entre as duas teorias apresentadas anteriormente. O problema de
flambagem de barras no regime inelastico deve ser revisto tendo como base que

o carregamento axial e a flexao da barra podem ocorrer simuitaneamente.
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4.5.1 Desenvolvimento Matematico

Considere o modelo de barra mostrado na figura 4.5 na qual esta €
representada por duas barras rigidas conectadas por uma célula de comprimento
unitario deformavel formada por dois pequenos elementos (SHANLEY'™).
Fazendo o equilibrio em uma posi¢éo ligeiramente fletida, os dois elementos da
célula se deslocam em dire¢bes opostas de uma distancia “e,” e “e,” conforme
mostrado na figura 4.5. Os valores de “e,” e "e,” podem ser compreendidos como
sendo as deformacgdes que ocorrem quando a barra esta na posigéo ligeiramente
fletida. E importante mencionar que “e,” e “e,” podem assumir diferentes valores,

o que indica uma combinagéo de flexdo com variagdo da forga axial.

P

Barra [Infinilamente
<« Rigida

1

L/2

L/2

P

Figura 4.5 - Modelo de barra proposto na teoria de Shanley'.

O carga critica da barra pode ser facilmente encontrada fazendo os
equilibrios de momento interno e externo da barra. O deslocamento “d” pode ser

expresso em termos de deformagdo como segue:

d:%:%(%+%]l_=%(e1+ez) (4.29)

O momento externo na célula é dado por:

Mo = Pd = %(61 +e,) (4.30)
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O forga axial em cada elemento da célula, devido a flexdo, é representada
por:
P, =eE,(A/2) e P,=eE,(A/2) (4.31)
E importante notar que E, e E, indicam os valores para “E” para os quais
estes sdo considerados efetivos para cada elemento da celula.
O momento interno na célula em relagdo ao ponto de rétula no centro do
elemento pode ser expresso por:

1 1 1 A 1 A A
Mint = 'é’P1 + 'é‘Pz = Equ1 ”’“2”” + “é“ezEz “:"2“ = Z(S1E1 + ezEz) (4-32)

Fazendo o equilibrio dos momentos internos com ©s momentos externos,
chega-se em:

Pi. A
T (et + ez) = Z (3151 + ezEz)

que desenvolvida, o valor de "P” fica dado por:
P=(A/L)(eE,+eE,)/ (e +e,)] (4.33)
Observa-se que a equacgdo de Euler pode ser obtida fazendo E,=E,=E na
equagdo (4.33). O mesmo pode ser dito a respeito da equagio de Engesser que
pode ser obtida fazendo E,=E=E, Se é assumido que em elemento da célula a
tensdo & aumentada e no outro elemento a tensdo é diminuida, entdo “E,” passa

ser expresso por “E;” e "E," por “E", respectivamente. Chamando k = E/E,, entdo a

equagao (4.33) fica representada por:
P = (AE,/L)|(e, +ke,)/ (e, +&,)] (4.34)

a qual representa uma nova expressao para a formula de Engesser.

Da equacgdo (4.29), sabe-se que:

4d/L=e,+e, e €, = (4d/L) -e, (4.35)
Substituindo a equagéo (4.35) em (4.34), obtém-se:
AE L.
P = .1_:[1 + Za(k - 1)e2J (4.36)

Uma outra expressdo pode ser obtida para “P” se for considerado que
quando o carregamento previsto pela teoria do modulo tangente € encontrado, o

carregamento na barra continua a aumentar. O aumento da forga axial é dado
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pela diferenga entre o carregamento no elemento "P,” e "P,". Isto pode ser

eXpresso por:

AP =P, -P, = eE (A/2)-e,E,(A/2) = (A/2)E (e, —ke,) (4.37)
Substituindo o valor de “e,” dado na equacdo (4.35) em (4.37), chega-se

em:
AP = %E{%—(HK)%} (4.38)

O valor encontrado na equacgdo (4.38) deve ser somado a carga critica
calculada pela teoria do médulo tangente para se obter o valor total para "P”

p- 55-—*{1+ {Zd - %(1 ; k)ez}} (4.39)

Comparando a equagéo (4.39) com a equacgdo (4.36), a seguinte equagido
pode ser obtida por: |

4d L
T(k ~1e, =2d —E(‘H ke,

para o qual o valor de “e,” fica dado por;
e, = 8d*/L[k—1+2d(1+k)| (4.40)

Substituindo o valor de “e," na equagéo (3.36), chega-se em:

o AE [, _ 2dk-1)
L | k—1+2d(1+K)

a qual pode se reduzida para:

pmﬁg(n{/[ga{gm ) (4.41)

Se a razdo "E/E" for representada pelo simbolo usual “t”, entdo a equagéo

(4.41) fica expressa da seguinte forma:

o f};%k(n {/ {516 R [’E“”HB (4.42)

Chamando R=P/P,, a equaco (4.42) fica representada da seguinte

R= 1+{1/ [%+(%ﬂ} (4.43)

maneira;
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O comportamento inelastico de uma barra segundo a teoria de Shanley
(equacdo 4.42) é mostrado na figura 4.6 para valores de 1t = 0.5 e 1 = 0.75. Nesta
figura, sao apresentados os deslocamento laterais “d” de uma barra em funcéo de
“R”. E importante indicar que as equacdes (4.42) e (4.43) ndo sdo aplicadas
quando o modulo tangente for igual a zero (Ei=0). Se é assumidc que o mdbdulo
tangente diminui com o aumento da tensdo (o que geraimente acontece), a curva

ira aumentar para um valor maximo e entaoc comecara a cair.

14 1 -=0;5-Quandod =« > R=113

17é t=0,75-Quandod=x« > R=11/7]

R=P/P:

0 0,5 1 1,5 2 2,5 3
Deslocamento Lateral da Barra, d

Figura 4.6 - Variagao do carga axial com o deslocamento lateral da barra
assumindo que E, permanece constante (Fonte SHANLEY').

4.5.2 Comparagiao com a Teoria do Médulo Reduzido

A equacgado para a carga critica de uma barra ird agora ser obtida tendo
como base as hipdteses assumidas na teoria do médulo reduzido. Sera assumido
que a barra permanece perfeitamente reta até encontrar a carga critica fornecida
pela teoria do modulo reduzido, para o qual a barra se flexiona. A obtengéo da
equacdo da carga critica assumido esta hipdtese segue o desenvolvimento feito
neste trabalho até a equacio (4.36). Agora, ao invés de assumir que pode haver
aumento no carregamento da barra, sera assumido que AP=0. Para tanto, tem-se
que P, = P, e E e, = E,e,. Desta forma, chega-se em:

e, ~e(E/E)=¢, /k (4.44)

Substituindo a equacao (4.44) em (4.35), obtém-se uma equagao para “e;”:
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e, = (1/k)[(4d/L) - e,]
e, = (4d/L)[Y(1+K)] (4.45)

Substituindo a equacdo anterior na equagido (4.36), pode-se obter a
equagao para a carga critica segundo a hipotese assumida na teoria do médulo
reduzido:

P, = %5{1+{(k— 1)/ (k+9)]} (4.46)

Nota-se que a equacgédo (4.46) representa a equagéo (4.41) quando o valor
de “d" se aproxima do infinito. Esta equag¢do mostra que a teoria do modulo
reduzido fornece o valor limite para uma barra comprimida axialmente quando o
deslocamento lateral desta se aproxima do infinito, assumindo que o moddulo
tangente permanece constante. Desta forma, a carga limite prevista pela teoria do
médulo reduzido ndo pode nunca ser alcangada, mesmo que seja assumido que
haja uma redugdo do médulo tangente com o aumento da deformagéo.

A equagdo (4.42) representa a teoria mais completa para o problema de
carga critica de uma barra perfeitamente reta comprimida com carga passando no
centro de gravidéde da sec¢do fransversal, assumindo que a barra possa ser
representada esquematicamente como mostrado na figura 4.5 e que o valor do

maodulo tangente permanega constante durante a analise.

4.5.3 Variagao das Deformagdes com a Forga Axial

E possivel obter as equagfes que expressam as deformagdes nos dois
elementos da célula a medida em que a forga axial vai sendo aplicada na barra.
Utilizando as equacgdes (4.43), (4.35) e (4.40), as seguintes equagdes podem ser

determinadas:

e =2 K=R (4.47)
L (kil]—(km)
R-1
2|  R-

(4.48)
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As equagdes anteriores somente se aplicam apds a barra iniciar a fletir, ou
seja, ap6s a forga axial alcangar o valor previsto pela teoria do médulo tangente.
A tensdo de compressdo para a forga axial igual a "P” € dada pela seguinte
expressao:

P/A=E,/L

A deformagdo correspondente ao estado de tensdo apresentado
anteriormente pode ser obtido do diagrama tensa@o-deformagio do material. Se a
tensdo estiver no campo elastico, a deformacgéo pode ser calculada por:

e, =P/AE=E /EL=1kL (4.49)

O valor da deformagdo apresentado acima € obtido quando R=1. As
deformagdes adicionais em cada elemento da célula, para valores além de R=1,

serdo fornecidos em fun¢ao da deformacdo "e,", conforme apresentado a seguir:

de, ., kk-R) (4.50)
S (—k-iij ~(k+1)
R—1
Ae, ., k(R-1) (4.51)

(ke
R-1

Os valores das deformagdes para os elementos da célula analisada sdo
plotados na figura 4.7 para um valor de k=1,333. O grafico apresentado
representa a variagédo das deformagdes em fungdo do esforgo axial na barra.

A figura 4.7 representa o comportamento de uma barra baseado em uma
simplificag@o do problema, conforme exposto no inicio deste desenvolvimento.
SHANLEY™ ao iniciar a tentativa de explicar o comportamento de uma barra no
campo inelastico requisitou a realizagdo de um ensaio de um corpo-de-prova.
Naquela ocasido, o ensaio foi realizado em um corpo-de-prova de segao
retangular feito de material aluminio. O corpo-de-prova foi dimensionado para
apresentar flambagem no campo inelastico e foi instrumendado com “strain
gages” em ambas as faces de forma a avaliar o comportamento das deformacgdes

nestas faces. O resultado deste ensaio é apresentado na figura 4.8. E importante
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notar que na face onde as tensées sdo aumentadas, as deformacdes aumentam
mais rapidamente quando a carga critica tangente & encontrada, ao passo que as
deformacdes onde as tensbes sao reduzidas, decrescem suavemente. Ao se
comparar o grafico obtido de um ensaio de um corpo-de-prova com o grafico
obtido através da teoria proposta por SHANLEY'®, observa-se um comportamento

semelhante entre a teoria e a pratica.

3.5
3 {!
2.5 [
ellet E
2 H
Carga Critica - Modulo Tangente — /
= 1,5 ; ;
L 7 - - e
B Et = 3E/4 (¢= 0,75, k = 1,333) /e/et =117
1 .
afet _ e ' 5
0.5 S .
efer |
i o2 o4 ols 0/3 1,2
-0,5 d
Carga Critica - Médulo Reduzido - -

R=P/Pt

Figura 4.7 - Variagéo da deformacéo com a carga axial para uma barra hipotética.
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Carga Axial em 1000 ibs

Figura 4.8 - Deformacdes nas faces opostas obtidas em um ensaio de uma barra
retangular (fonte SHANLEY™).
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4.5.3 Consideragdes sobre a Teoria de Shaniey

Embora a analise anterior seja baseada em uma barra hipotética, ela guarda
uma certa semelhanca com o problema real, como observado nas figuras 4.7 e
4.8. Entretanto, caso se queira estender a andlise para o caso geral, isto e
apenas uma questdo de matematica. Observando os resultados obtidos da teoria
de Shanley, as seguintes conclusSes foram tiradas por ele através do
desenvolvimento apresentado anteriormente:

a) a equacdo do mddulo tangente (Engesser) fornece a maxima forga axial
para o qual uma barra permanecera perfeitamente reta;

b) a forga axial que uma barra pode suportar pode exceder a carga prevista
pela teoria do mddulo tangente mas ndo pode ser maior que a carga prevista pela
teoria do modulo reduzido (esta afirmagao ndo foi provada para o caso geral);

c) cargas acima do valor dado pela teoria do modulo tangente irSo causar
deformagdes de flexdo permanentes na barra;

d) existirdo algumas fibras da segéo transversal que ndo apresentardo
tensdes superiores as tensdes dadas pelo médulo tangente;,

g} ap0s a carga tangente ser ultrapassada, as deformagdes de compressao
irdo aumentar mais rapidamente que a média das deformagbes da secgao
transversal da barra;

- f)ypara os materiais utilizados na engenharia, a diminuigdo do moduio
tangente com o aumento das deformacgses ira limitar a maxima forga que a barra
pode suportar acima do modulo tangente;

g) através das hipoteses utilizadas no desenvolvimento da teoria
apresentada por Shanley, a barra apresentada por ele nédo € capaz de suportar a
carga prevista pela teoria do mddulo reduzido, a ndo ser que a barra esteja
contida lateralmente enquanto a forga axial na barra for aplicada; e,

h) a carga prevista pela teoria do mddulo tangente deve ser utilizada como
base para a determinagdo da maxima carga que uma barra pode suportar no
campo inelastico.

O moddulo tangente pode ser considerado como um valor conservador para
a determinagdoc da maxima capacidade de uma barra no campo inelastico.

Entretanto, ao se pensar neste modulo para fins de engenharia, este apresenta
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um nivel de seguranga quando comparado com o valor real que estd contido o
valor fornecido pela teoria do mddulo tangente e modulo reduzido. Conforme
apresentado no item anterior “a”, a sua utilizagdo esta a favor da seguranga pois
representa o menor valor que uma barra pode suportar permanecendo
perfeitamente reta. Por outro lado, este moédulo & fungdo apenas das
caracteristicas do material que esta sendo utilizado, ndo dependendo das
caracteristicas geomeétricas do perfil utilizado. Outra vantagem na utilizagdo do
médulo tangente, € que pode ser determinado uma forma simples através de
ensaios de corpos-de-prova ou através de um modelo matematico adotado.
Levando em consideragdo o que foi mencionado anteriormente, o modulo
tangente sera utilizado no presente trabalho para representar o comportamento
de uma barra no campo inelastico. Para finalizar este capitulo, apresentar-se-a a
seguir as influéncias das tensfes residuais no comportamento inelastico das

barras.

4.6 Influéncia das Tensbes Residuais

Tensdes residuais sdo tensées que permanecem nas barras apos estas
terem sido moldadas em um produto final. Tais tensées podem ser geradas
dentro das barras de acgo por diversas razdes: resfriamento desigual das partes
de um perfil formado por chapas; abaulamento dos perfis durante a fabricagéo;
puncionamento de furos, operagdes de corte das chapas do perfil durante a
fabricagdo e soldagem. Os efeitos mais importantes que causam as tensdes
residuais s8do os produzidos pelo resfriamento desigual das partes do perfil e
pelos efeitos de soldagem. E importante ressaltar que as tensdes residuais
produzidas pela soldagem s&o geradas pelo resfriamento desigual das chapas
que compdem o perfil.

Para perfis laminados, as tensdes residuais sdo criadas nas barras de ago
da seguinte forma: as barras de ago sdo usualmente aquecidas até um estagio
durante o processo de fabricagdo. A medida que este comeca a se resfriar, as
partes da se¢do transversal que apresentam relagio area sob volume maior irdo
perder calor mais rapidamente que as partes que apresentam relacdo area sob

volume menor. Este resfriamento desigual cria dentro do perfil um equilibrio de
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tensbGes na segédo transversal. As tensGes geradas sdo chamadas de residuais
pois permanecem no perfil apos a sua fabricacédo. E importante mencionar que as
tensbes residuais sdo independentes da tensdo de plastificagdo do material e
dependentes das dimensdes, forma da segéo transversal e dos fatores area sob
volume das partes em resfriamento.

Em secdes de perfis laminados e perfis “H" que apresentam mesas, apos a
fabricagdo, as regides das mesas Irdo se resfriar mais rapidamente que as
regides da alma. As pontas da mesa do perfil apresentarn maior exposi¢ao ao ar
e por isso resfriam mais rapidamente que a regido onde ocorre a jung¢do da mesa
com a alma. Assim, tensdes residuais de compresséo irdo surgir na regiao das
extremidade das mesas e na regido central da alma. Por outro lado, tensbes
residuais de tragdo surgirdo na regido de jungdo entre a alma e mesa. Na figura
4.9 & apresentada uma distribuicdo padrdo de tensdes residuais em um perfil
laminado. Variagdes consideraveis das tensdes residuais de compressao e tragéo
sd0 esperadas pois esta é fungdo do tipo de 'segéo transversai, de suas
dimensdes, da temperatura de fabricagio, das condigbes de resfriamento e das
propriedades do material (GALAMBOS®). Conforme verificado por BJORHOVDE
et al®®, a medida que as espessuras dos perfis variam e estes se tornam mais
pesados, as tensdes residuais variam de forma significativa. Nota-se também que
a distribuicdo das tensdes residuais nos perfis e chapas ndo sdo uniformes na
espessura. A medida que a espessura varia, a diferenga entre as tensfes na
superficie e no interior se tornam consideraveis. Entretanto, verificou-se que a
carga critica calculada considerando a distribuigdo completa das tensies
residuais ao longo da seg¢do transversal € um pouco inferior a calculada
considerando a distribui¢do constante com a espessura e igual a medida de
superficie da seg¢ao transversal (GALAMBOS®).
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Figura 4.9 - Distribui¢do padréo de tensdes residuais em um perfil “I" laminado
(Fonte SALMON & JOHNSON®),

Os perfis soldados formados por associagfes de chapas sdo mais
susceptiveis as tensdes residuais que os perfis laminados. As chapas geralmente
apresentam pequenas tensdes residuais devido ao resfriamento uniforme que
estas apresentam apos a fabricagdo. Entretanto, devido a necessidade de se
aplicar calor nestas chapas para moldar o perfil através da solda, 0 subsequente
resfriamento ndo uniforme e restricdo contra a distorgdo causam altas tensses
residuais. Uma distribuicdo média de tensdes residuais para perfis soldados €
apresentada na figura 4.10. E importante notar que as tensdes residuais de
compressdo que ocorrem nas extremidades da mesa sdo maiores que em um
perfil “H” laminado. Desta forma, a resisténcia de tais barras sera menor que a de
um mesmo perfil laminado. Por outro lado, para a seg¢do caix8o soldada, as
tensdes residuais de tragdo nas regifes dos cantos contribuirdo muito para a
rigidez da barra e desta forma, as resisténcias desta sera superior a de barra

caixdo laminada com a mesma esheltez.

(84 HPa} {140 MFPa}
? % {140 MPa) ‘g %Iraaa WPa)
{246 MPo)
Tragdo
(140 KPa)}
Loamprasedo

Figura 4.10 - Distribuig&o tipica de tensdes residuais em perfil soldados
(Fonte SALMON ¢ JOHNSON®).
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Tensdo, ¢

Deformagdo, &

Figura 4.11 - Relagdo tenséo - deformagao para perfis metalicos.

Neste ponto, questiona-se se as formulas apresentadas nas teorias do
modulo tangente e modulo reduzido ainda s@o aplicaveis. Pode-se afirmar que
estas teorias sdo aplicaveis mas nem todas as fibras da seg¢do transversal podem
ser consideras como tencionadas com o mesmo nivel de tensdo quando se aplica
uma forga axial nesta barra. O médulo tangente (E,) em uma determinada fibra da
secdo transversal ndo € o mesmo para uma fibra adjacente. Considere um perfil
laminado sujeito a presenga das tensdes residuais na secao transversal. Devido a
presenca destas tensdes, o diagrama tensdo-deformagdo para esta barra fica
representado pela curva nioc linear conforme apresentado na figura 4.11. As
deformagdes ao longo da se¢do transversal da barra é representada na figura
4.11 pela média das deformagdes. Nota-se que as tensdes residuais em material
elasto-plastico causam o mesmo efeito que os obtidos nos materiais tais como
aluminio, o qual ndo é linearmente elastico quando este ndo contém tensdes
residuais. Como se pode observar, 0 conceito do moddulo tangente se aplica a
materiais com a presenca das tensdes residuais sendo que a maxima carga em
uma barra no campo inelastico pode ser obtida utilizando o modulo tangente
obtido da relagdo tensao-deformagdo do material que foi obtida com a presencga

das tensOes residuais.




Capitulo 5

Aplicacdo do Estudo da Inelasticidade de barras

5.1 Introdugéao
Conforme apresentado no capitulo 4, o médulo tangente sera utilizado neste

trabalho para representar o comportamento inelastico das barras. Para tanto,
torna-se necessario determina-lo para que este possa ser utilizado na analise de
estruturas reticuladas. O modulo tangente pode ser obtido atraves das curvas de
tensdo-deformagdo do material. Estas curvas podem ser geradas através de
métodos experimentais ou numéricos. Neste sentido, estes métodos serdo
apresentados no decorrer deste capitulo, ilustrando as formas de determinacéo
das curvas de tensdo-deformagao do material.

As normas e especificagbes utilizam expressdes para representar o
comportamento inelastico das barras acima do limite de proporcionalidade do
material. Estas expressfes podem ser modificadas e desenvolvidas de tal forma
que estas possam ser utilizadas para avaliar a redugéo do modulo de elasticidade
(E) a medida que a barra for solicitada com tensdes superiores ao limite de
proporcionalidade do material. O estudo destas expressbes sera feito com o
objetivo de se introduzir estas na andlise ndo linear geométrica e fisica do
material. Este tipo de analise sera desenvolvida no final deste capitulo. Ao final,

exemplos serdo apresentados ilustrando este tipo de analise.
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5.2 Formas de Determinag¢do da Curva Tensdo-Deformacgéo

Utilizando-se as curvas de tensdo-deformacgdo para as barras de ago, é
possivel acompanhar a redugdo da capacidade portante de uma barra por efeito
de ndo linearidade fisica do material @8 medida que a tensdo nesta vai
aumentando até que esta alcance a instabilidade ou simplesmente se plastifique.
A introdugao deste efeito € possivel atraves da determinagdo do moddulo de
elasticidade tangente obtido da curva tensdo-deformagado. Estas curvas podem

ser obtidas através de dois métodos: experimental e numérico.

5.2.1 Método Experimental para Determinag¢do da Curva Tensdo-Deformacéo

Considere um corpo de prova cortado de uma barra de ago. Ao se realizar
um ensaio neste corpo-de-prova, a relagio tensdo-deformagdo que se obtém e
apresentada na figura 5.1 através das linhas tracejadas "AEC" Este
comportamento é designado de elasto-plastico perfeito pois todas as fibras do
material permanecem perfeitamente elasticas até alcancar a tensdo de
plastificacdo do material. Por outro lado, ao se realizar um ensaio em um barra de
ago de pequeno comprimento e pequena esbeliez, a relagdo tensdo-deformacgao
ira se diferenciar da obtida do ensaio realizado com ¢ pequeno corpo-de-prova
cortado desta mesma barra conforme mostrado na figura 5.1 através das linhas
cheias. Quando um certo estado de tensdo for alcangado na barra, a relagdo
tensdo-deformagdo segue a curva "ABC” ao invés da curva “"AEC”. Este
fendémeno é atribuido a presenca das tensdes residuais e/ou excentricidades de
aplicacéo de carga presentes nas barras e € chamado de néo linearidade fisica

do material.

Tensdo, ¢

Deformacgito, €

Figura 5.1 - Relagao tenséo - deformacgdo para perfis metalicos.
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Este fendmeno pode ser representado de forma simples utilizando como
exemplo um perfil laminado "T" com as distribuigdes de tensdes residuais para a
mesa e alma apresentadas na figura 5.2. A medida que a forga axial € aplicada
na sec¢do transversal da barra, a distribuigdo de tensdo em toda a segao
transversal mudara em estagios conforme apresentado na figura 5.3. Quando a
tensdo em uma fibra da segdo transversal igualar ou exceder a tensdo de
plastificagdo do material, aquela fibra ira se plastificar € qualquer incremento de
forca axial sera suportada pelas fibras que ainda permanecem elasticas. E
possivel perceber atraves da figura 5.3 que a plastificagdo da sec¢do transversal &
um processo gradual. As fibras que apresentam valores altos de tensGes de
compressdo irdo se plastificar mais rapidamente que as fibras que apresentam
valores baixos de tensdes de compressdo ou tragdo devido a presenga das
tensOes residuais. Por fim, as fibras que apresentam tensdes residuais de tragdo
irdo se plastificar a medida que o forga axial € aumentada. Devido a este
processo gradual de plastificagdo de toda a seg¢do transversal, a curva tensao-
deformagdo ndo se comporta mais linearmente, seguindo uma curva suave da
fase elastica para a fase completamente plastica (curva "ABC" na figura 5.1).

AN
NS

AN
PN

Figura 5.2 - Distribuicdo de tensdes residuais em um perfil “T".

Com a curva tensdo-deformacgao obtida através do método experimental, €
possivel determinar o moédulo tangente (E|) do material através da inclinagéo
desta mesma curva para um determinado estado de tensdo na barra. Desta
forma, € possivel fazer a redugdo da capacidade portante da peca estrutural por

efeito de ndo linearidade fisica do material por forga axial e/ou flexdo.
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Oy Cy

Figura 5.3 - Mudanga nas distribuicdes de tensées na alma e mesa de um
perfil “I” a medida que a forga axial na barra é aumentada.

5.2.2 Método Numérico para Determinagéo da Curva Tensdo-Deformagiao
Para gerar uma curva de tensdo-deformagdo numericamente para uma

determinada barra de ago, inicialmente adota-se uma distribuicdo de tensdes

residuais padrdo na segao transversal do perfil. Apds este passo, a mesma segio

transversal deve ser subdividida em um nlimero de pequenos elementos
conforme mostrado na figura 5.4. Considere “A%" como sendo a area dos J"
elementos em que a segdo transversal foi dividida e “A,” como sendo a area da
secdo transversal que ainda permanece elastica. A curva de tensdo-deformacgéo

pode ser tragada da seguinte forma:

IR RN SN NN AN

(020 R
(00 A
0

Figura 5.4 - Discretizagdo de uma segéo transversal.
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a) Inicialmente, & necessario especificar um incremento de deformago “Ag”
(uma quantidade negativa) que sera aplica em toda a segédo transversal da barra
em um determinado ciclo 7"

b) Calcula-se o valor de incremento de tensdo “Ac” ocasionado pelo
incremento de deformagdo “As” para todos os elementos que ainda
permaneceram elasticos conforme apresentado abaixo:

Ac' = E Ag' 5.1)
sendo, “E" 0 modulo de elasticidade elastico da barra.

c¢) O atual estado de tensdo “c™ para os elementos que ainda permanecem
elasticos pode ser obtido pela seguinte expressao:

o' =0, + LAG (5.2)
sendo “g,” 0 valor da tensdo residual presente em cada elemento de area em que
a secdo transversal foi dividida sendo o valor positivo se a tenséo residual for de
tracdo e negativo se for de compresséo.

d) Neste estagio, & necessario verificar as fensées presentes em cada
elemento da secdo transversal:

1) Se |o'] = o, , este elemento se plastificou. Logo, a area deste elemento
deve ser subtraida da area da segdo transversal que ainda permanece elastica:

| Ay =AL -ZA (5.3)
sendo, “A'," a 4rea da segdo transversal que ainda permanece elastica no ciclo “i"
e “A"'" a area da segdo transversal que ainda permanece elastica no final do
ciclo “i-1”. Aplica-se os mesmo procedimento para os demais elementos.

2)|s'] < o, , o elemento ainda permanece elastico. Verifica-se o proximo
elemento.

3)|s'] > o, , o estado de tensdo no elemento é maior que a tensdo de
plastificagdo do material. Torna-se necessario diminuir a escala de incremento
das deformagbes “Ac™ para fazer com que este elemento alcance a tensdo de
plastificagcdo sem ultrapassa-la. Isto é feito através de um fator “r" dado por:
~ Gy - 0_5—1

r=—t— (5.4)
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i __j-1n

sendo, “o”'" 0 estado de tensdo no elemento no final do ciclo anterior. Neste
estagio, torna-se necessario voltar ao passo ‘b” e substituir “Ae” por “rAe” e
refazer os passos “c” e "“d”".
e) O préximo passo & calcular o incremento “AP” correspondente ao
incremento de deformacgéo “Ag™:
AP'= Ac' A, =E A} Ag' (5.5)
f) Calcula-se a tensdo média para o incremento “Ac’,.," no final do ciclo “i"
Ac = AP'/A (5.6)
g) Com a tensdo média “Ac'.," , calcula-se a tensdo total média da sec¢do

transversal da barra:

P -l i
Gmcd = O ed + AGmed (57)

h) Finalmente, avalia-se 0 estado atual de deformagéo na se¢do fransversal
da barra:
g =g+ Ag _ (5.8)
Para cada valor calculado da deformag¢do no passo “h", existe um
correspondente valor para a tensdo média calculada no passo “g". Desta forma,
repetindo o processo explicado anteriormente até que a segado transversal do
perfil se plastifique completamente, & possivel tragar a curva que represente as
tensGes médias atuante no perfil pelas correspondentes deformacgdes. Esta curva
representa numericamente o comportamento tensdo-deformagio para o material.
Com esta curva, € possivel determinar o modulo tangente (kE,) atraves da
inclinagdo da curva para cada estado de deformacgéo.
Para cada valor de incremento “AP”, este € expresso por:
AP = A Ao, (5.9)
sendo, “A” a area da secao transversal e "Ac,., a média do incremento das
tensbes da sec¢do transversal. Por outro lado, “AP" pode ser relacionado com “Ag”

atraveés de:
AP=E A, Ae (5.10)
sendo, ‘E" o mdédulo de elasticidade e "A," a area da segdo transversal que

permanece elastico.
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igualando a equacédo (5.9) com (5.10), chega-se em:
A Ao, =EA, Ae (5.11)

med

A equagao (5.11) pode ser reordenada, ficando expressa da seguinte forma:

Ao-med - E Ael
Ag A

Como o moddulo tangente (E,) é dado pela inclinagéo da curva tenséo-

(5.12)

deformagéo, entdo este pode ser obtido através da seguinte expresséo:

— dUmed i~ Asmed — E Ael
de Ag A

E importante ressaltar que a “A,/A” pode ser faciimente determinado no

E, (5.13)

procedimento numérico apresentado anteriormente. Caso seja de interesse,
existe a possibilidade de se introduzir uma excentricidade de aplica¢do de carga e
flexdo no procedimento descrito anteriormente. Esta excentricidade fara com que
os elementos de area sejam solicitados ndo apenas por forga axial mas também
por efeito de flexdo. Assim, os elementos de area que apresentem tensdes
residuais de compressao alcangardo mais rapidamente a tensao de plastificagao.
E importante ressaltar que a curva obtida através deste procedimento dependera
do eixo da barra em que a flexdo esta sendo introduzida, da forma geométrica da
secdo transversal e das distribuigdo das tensbes residuais que foi adotada para o

perfil.

5.3 Aproximagébes Utilizadas para a Determinagao do Moédulo Tangente
Conforme mencionado anteriormente, o moédulo de elasticidade tangente
pode ser utilizado para reduzir a capacidade portante de uma pega estrutural de
aco devido ao efeito de ndo linearidade fisica do material. O mddulo tangente
pode ser obtido através das equagbes que sdo utilizadas para o
dimensionamento das barras de ago. As curvas de flambagem utilizadas pelas
normas e/ou especifica¢gdes foram desenvolvidas baseadas em ensaios feitos em
laboratorio em corpos de prova ou através de metodos numericos onde se
assumiu uma distribuigdo de tensdes residuais para um determinado perfil e/ou
também uma determinada excentricidade de aplicagdo de carga. A seguir, serdo

apresentadas algumas curvas que serdo utilizadas para realizar a redugdo da
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capacidade portante de uma barra devido ao efeito de ndo linearidade fisica do

material (obtengdo do mdédulo tangente).

5.3.1 Curva Proposta pelo “Column Research Council”
O “Column Research Council - CRC" recomendou na primeira e segunda
edigdo do seu guia® que o comportamento de barras na fase inelastica poderia

ser representado por uma parabola da seguinte forma:

2
G, =0, MB(%J (5.14)

sendo, "o, a tenséo critica na barra, “o,” a tenséo de plastificagdo do material,
“KL” o comprimento efetivo de flambagem da barra, e “r’ raio de giragdo da secgédo
transversal da barra.

No campo elastico, o comportamento da barra pode ser representado pela
equagdo de Euler. O ponto de interse¢do entre o campo elastico e inelastico foi
escolhido ser igual a o, = 0,50, (CHENBLU'Q).‘ O numero 0,5 € um valor
conservador da maxima medida da tensdo residual presente nos perfis laminados
que apresenta um valor médio em torno de 0,3c,. Para se obter uma transigao
suave da hipérbole de Euler para a parabola que representa o campo inelastico,
mantendo um compromisso entre a flexdo em torno do eixo de maior € menor
inércia, o valor da constante “B” foi escolhido ser igual a "o®/4n°E". A esbeltez
cofrespondente ao ponto de intersegdo da curva de Euler com a curva para a
fase inelastica proposta pelo “CRC” & chamado de “C." e expresso pelo seguinte

valor:

2
Ko - 25 (5.15)
I oy

Substituindo o valor de “B" na equagdo (5.14) e lembrando que o valor de
“C.’ dado pela equagdo (5.15), a curva do “CRC” assume a forma de uma

parabola para valores de esbeltez menores ou igual a “C.” e a curva do “CRC”
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assume a forma de uma hipérbole para valores superiores a “C." conforme

apresentado abaixo:

[ 2
0’{‘3— (Kch/;r) } &S C

O, = < TC2E K[,. (516)

>
[KLT r ©
L r

Com o propédsito de comparacéao, as equagdes apresentadas acimas podem

ser escritas em termos de quantidades adimensionais “o/c,” e "A.”

1-02502 A, <+2
il ¢ ke <42 (5.17)
132 Ao > A2

Oy

sendo, “c,” a tensdo de plastificagdo da barra e “A.” um pardmetro de esbeltez

dado por A, = (KL/r)J/o, /7°E .

Fazendo a relagdo entre a curva de Euler € a curva proposta pelo “CRC”

para o campo inelastico conforme apresentado em SMITH®, é possivel obter:

G cre-Euler 4
= A, <2 5.18
O cRe-Inelas. (4 - lzc) ;\‘i ( )

l.embrando que Ocreeyer = T°E H(KLITY € Gopeunans, = T2E, /(KL/T?, a equagéo

anterior fica expressa da seguinte forma:

E 4
= A S A2 5.19
E, i4-7\,zcili ¢ ( )

Utilizando a equagdo (5.17), &€ possivel expressar a equagdo (5.19) em
termos do paré@metro adimensional “o/c,”. Fazendo-se as devidas reordenagées,
chega-se em:

4
—“(1-.—-3»*] 5> 050,

E,
—E—— = Gy Gy

1 o< O,5cy

(5.20)

A equagdo (5.20) é plotada na figura 5.5 (cor verde). Nota-se que o mddulo
de elasticidade permanece constante até o valor de o = 0,500,. Apés a tensdo

axial ultrapassar este valor, 0 mddulo elastico é reduzido gradativamente para o



modulo tangente até que quando o valor de “c” se iguala ao valor de “cy’, ©
modulo tangente se reduz a praticamente zero. E importante ressaltar que a
curva proposta pelo “CRC-E;" implicitamente inclui os efeitos de tensées residuais

que estdo presentes nos perfis metalicos (CHEN £ TOMA™).

- e ] E - ASD
S
——Et/E- LRFD
0.8 T \%h% N, —Et/E-cunab
I e B4 | E - GUIVE ©
W 06 e\
": T,
(B 04 \\\\
24
0,2 - ‘\
0 | :
0 02 0.4 06 08 1
ol ov

Figura 5.5 - Redugéo do moédulo de elasticidade em fungéo da forga axial

5.3.2 Curva Proposta pela “AlISC Load and Resistance Factor Design-LRFD”

A especificacdo “LRFD* & baseada no método dos estados limites,
enquanto a especificacdo “ASD*, no método das tensdes admissiveis. Da mesma
forma que na especificacdo “ASD”, o comité da especificacdo “AlSC Load and
Resistance Factor Design - LRFD” decidiu continuar utilizando apenas uma curva
para determinar a maximo esfor¢o axial que uma barra consegue suportar no
campo inelastico. A equacdo proposta foi escolhida para ajustar o mais préximo
possivel a curva 2 apresentada no guia “Guide to Stability Design Criteria for
Metal Structures - SSRC” (SALMON & JOHNSON®). Entretanto, esta curva foi
modificada para refletir uma imperfeicdo geométrica ao longo da barra na forma
de uma curva senoidal com uma amplifude no meio do vao da barra de (1/1500)L,
sendo, “L” o comprimento da barra. A equagdo da curva proposta é apresentada

a seguir:

expl-041932| 1 <15
2 { el ] (5.21)

s, |0877/322 ho > 15

Y
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sendo que o valor de “A.” ja foi definido anteriormente. Como se pode perceber, a
curva para o campo elastico apresentada pela “LRFD” difere da curva de Euler
pelo fator “0,877" presente na sua equagio.

De acordo com HARICHANDRAN®, & possivel fazer uma relagdo entre a
curva proposta pela “LRFD” para o campo elastico com a curva proposta pelo
‘LRFD-E;” para o campo inelastico através das equac¢les apresentadas
anteriormente. Procedendo desta forma, chega-se em:

O LRFD-Euler _ 0877

A, <15 9.22
OLRFD-ineles. Mo €XP ["‘“ 0419 lzc] ‘ ( )

A equagio para o campo elastico & expressa por o psp.eue= E/(KL/IT)? € a
para o campo inelastico dada por o rrpiess= T E/(KLM?. Assim, a equagio
anterior pode ser expressada da seguinte forma:

E 0877
—_— = : A. <15 523
E, Xexp [—0,419 ?f:] -1 ( )

Utilizando a equagéo (5.21), e possivel expressar a equagdo (5.23) em
termos do parametro adimensional “o/c,”. Fazendo-se as devidas reordenagées,

chega-se em:

E, |-272437Ln {E} o>0,390,
- o, o, (6.24)
1 o <0,39,

A curva apresentada acima é utilizada para representar a variagdo do
modulo de elasticidade para o campo inelastico das barras. Esta curva também é
plotada na figura 5.5 (cor vermelha). Nota-se que o modulo de elasticidade
permanece constante até o valor de 0=0,3%,. Apds a tensdo ultrapassar este
valor, 0 modulo elastico € reduzido gradativamente para o médulo tangente até
praticamente zero quando o valor da tensdo se iguala a forga de escoamento
(o=c,). Como pode-se verificar, existe uma pequena diferenga entre as curvas
propostas pelo “CRC"” e "LRFD". A redugao da capacidade portante da barra dada
pela curva da “LRFD-E," inicia-se para um valor de “0,39c,", enquanto para a
curva do “CRC-E," inicia-se para um valor de “0,50c,". E importante ressaltar que

a curva proposta pelo “LRFD-E;” implicitamente inclui os efeitos de tensdes
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residuais e imperfeicdes geométricas que estdo presentes nos perfis metalicos
(CHEN £ TOMA®®. A principal diferenca entre as curvas é que a curva proposta
pelo “CRC-E;" nao inclui os efeitos de imperfeicbes geométricas. Assim, a ultima
curva citada é mais apropriada para representar o comportamento inelastico de
barras tracionadas, pois a inclusdo de imperfeicées geométricas para estas
barras favoreceria o seu comportamento na tracdo. Por outro lado, a curva
proposta pela “LRFD-E;" & mais recomendada para representar o comportamento
de barras comprimidas pois leva em consideracdo tanto o efeito de tensdes
residuais como imperfeicbes geométricas, sendo que ambos os efeitos
contribuem para diminuicdo da capacidade portante de uma barra flexo-
comprimida. Ambas as curvas apresentadas anteriormente sido plotadas em
funcdo da tenséo e deformacdo especifica na figura 5.6. A titulo de comparacéo,
& apresentada a curva para um material elasto-plastico perfeito representado
pela curva em azul. Como pode-se perceber, as curvas propostas pelo “CRC-E/"

e "LRFD-E{” s&o néao lineares a partir de um certo ponto da relagao “cloy’.

| \ “m T 08677 - - —Elasto-Plastico
N e A~ -F - —FEt-CRC
T _ 0!2 o fon o e g | RED

H i . !

Il Ful i }

T /AN

77777747,",,,, e e e ,.4__.._ e — — L - 4

Figura 5.6 - Relagao forgca axial e deformacao para as curvas propostas pelo
“CRC - E{" e “LRFD - E{".
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5.5.3 Curvas Proposta pela “NBR 8800 - Projeto e Execugao de Estruturas
de Aco de Edificios”

A norma brasileira “NBR 8800 - Projeto e Execucgéo de Estruturas de Ago de
Edificios*” apresenta quatro curvas de flambagem para a determinagédo da
resisténcia de célculo de barras axialmente comprimidas. Estas curvas
expressam o comportamento da barra tanto no campo elastico quanto no campo
inelastico. A diversidade de curvas se deve ao fato de que os resultados obtidos
em ensaios de protdtipos serem fungdes dos tipos se¢do transversal analisados,
0 quais sdo diferentes, dependendo do tipo de processo utilizado na fabricagao,
das diferentes relagdes entre as espessuras das chapas utilizadas, do tipo do
grau do ago utilizado, dos diferentes eixos de flexdo analisados, etc. Desta forma,
os resultados obtidos variam consideravelmente para cada tipo de perfil ensaiado
sendp necessaria a obtengfo de varias curvas para representar o comportamento
dos perfis metalicos.

Esta diversidade de curvas presentes na norma brasileira se deve ao fato
desta ser baseada na especificagdo européia "European Recommendations for
Steel Construction - ECCS®*" a qual adota varias curvas para representar o
comportamento de barras axialmente comprimidas. As curvas utilizadas pelo
“ECCS” foram inicialmente obtidas através de uma variedade de resultados de
ensaios realizados. Desta forma, esta curvas néo foram derivadas diretamente de
um"a formulagdo analitica. Esta deficiéncia somente foi superada quando Maquotl
e Rondal examinaram a possibilidade de expressar as curvas de flambagem
propostas pele “ECCS" atravées de uma formulagdo  analitica
(BALLIO £ MAZZOLANI®). Como as curvas utilizadas na norma brasileira tiveram
sua origem no trabalho proposto por Rondal-Maquoi, 0 desenvolvimento desta
formulagdo é de grande interesse e sera apresentada a seguir neste trabalho. A
utilizagdo de apenas uma curva para representar o comportamento dos perfis
metalicos axialmente comprimidos, que as especificagdes “ASD” e “LRFD” fazem
uso, tem como vantagem facilitar o dimensionamento das pegas estruturais.
Entretanto, dependendo dos tipos de perfis que estdo sendo dimensionados,
pode acontecer de o valor encontrado para a maxima carga axial ser subestimado

(o valor enconfrado estd abaixo da real capacidade da peg¢a estfrutural) ou
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superestimado (o valor encontrado esta acima da real capacidade do perfil, contra
a seguranga). Isto acontece porque quando se utiliza apenas uma curva, esta ndo
consegue representar o comportamento de todos os perfis metalicos existentes.
A expressdo matematica proposta por Rondal-Maquoi para uma barra com
imperfei¢do inicial pode ser desenvolvida assumindo que a maxima tensdo é
encontrada quando a plastificacdo ocorre na fibra mais tencionada.

Matematicamente, isto pode ser expresso da seguinte forma:

P M
FM oy 5.25
P, M, (5.25)

Conforme apresentado por CHEN g LUI°, o momento em uma barra com
imperfeicdo inicial (assumindo que esta imperfeicdo pode ser representada por
uma sendide) é dado por:

1 7T X
M= [P§ sen-—= 5.26
(1—P/Pﬁ ) UL (5.26)

uler
sendo, “8," o deslocamento no meio da barra ou a imperfeigdo inicial da barra
adotada.
Assumindo que 0 maximo momento em uma barra com imperfeigdo inicial
ocorre no meio desta (x=L/2), 0 momento maximo fica dado por:
M= _ P&
1~ P/P:

uler

(5.27)

Substituindo a equagéo (5.27) em (5.25), a segunda fica expressa por:

Ps,
e
Py (1 - P/ PEuler) My

=1

ou por:

P P (5.28)
P

Y ___E_Py ]M
P, Prer)

uler

2 _2
Lembrando que M, = Wo, & que “1 " pode ser expresso por A =P /Pg, e

definindo o par8metro n = 5,A / W, a expressio acima fica representada por:
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=1 (5.29)
1-—A
P

Y

0.9 v

P
PY

E possivel expressar a equacdo (5.29) em termos do parametro

adimensional “P/P,” que representa o valor “p” definido na norma "NBR 8800".

Fazendo-se as devidas reordenagdes, chega-se:
p = —=

3z A2 2
(1+n«i«k)- (‘E+n+?\,) —4 A
=)

2
Y 2\

O problema consiste em escolher corretamente o fator adimensional de

(5.30)

it n

imperfeicdo “n" para poder gerar as curvas propostas pela especificagdo
europeia. Lembrando que “I/W = c”, o parAGmetro "n” pode ser desenvolvido de
forma que este fique representado pela seguinte expresséo:

"= %2—"1 ‘  (531)
sendo, "¢" a distancia da fibra mais afastada na segdo transversal e “r" o raio de
giragao da seg¢do transversal.

A imperfeicdo geométrica pode ser representada por "KL/m”, que substituida
na expressac anterior fornece:
| _KLc
rmr
e lembrando que KL/r = A, chega-se em:
n=r— (5.32)
mr
sendo "m” o parametro de imperfeigdo da barra, "K” parametro de flambagem e

“L” comprimento da barra.

Sendo A=A n /-g— e substituindo este valor na equagdo (5.32), esta fica
¥

n= “x(n \/PE Fﬂ%} (5.33)

expressa da seguinte maneira:
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O termo entre parénteses é uma constante que depende do tipo de ago
utilizado, do grau de imperfeicdo geométrica adotado, do tipc de segdo
transversal da barra que estd sendo analisada, das configuragbes das tensbes
residuais que estdo presentes no perfil, etc. Esta constante foi chamada na

especificagdo européia e na norma brasileira de “o”. Substituindo “«” na equacéo

(56.33), esta finalmente fica expressa por;

n=Ad (5.34)

As curvas propostas pelo “SSRC” sdo caracterizadas pela existéncia de um
patamar na regido de esbeltez entre 0 < A < 0,2 pois para estas esbeltezes, os
perfis metalicos apdés serem ensaiados conseguiram atingir completamente a
plastificagdo (p = P/P,=1). Para se levar em consideragdo este efeito, a

13 L

expressado para “ry” foi modificada e outras expressdes foram propostas:

(5.35)
M, = oy (A= 0,2)
My = a‘,("?lzm 0,04)
Os valores dos parédmetros “o” para cada curva da especificagdo européia
foram determinados de tal forma a minimizar a soma das dispersées (AP)? entre

os valores teodricos computados pela relagdo analitica proposta e os valores

dados pelo “ECCS”. Este estudo foi realizado variando as esbeltezes “A” entre os
valores de 0,2 a 3,61 em incrementos de 0,1. Foi verificado que a primeira e

segunda expressbes "n," e "n,° ofereceram o0s melhores resultados

(BALLIO € MAZZOLANI®). No campo de aplicagdo das curvas entre as

esbeltezes 0,6 < A < 2,1, a curva obtida substituindo o valor de ‘N, nNa equacaoc
(6.30) é mais satisfatoria pois minimiza o erro neste intervalo. Porém, quando se
leva em consideragdo a esbeltez variando entre 0,2 a 3,61, a curva obtida
substituindo o valor de "n," produz um minimizagao dos erros melhor que guando
“n, € utilizado (BALLIO ¢ MAZZOLANI®™). A especificagdo européia adota como

% ¥

pardmetro “n” o valor dado pela primeira expressdo "n,” enguanio a norma
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brasileira utiliza a expressdo “n,” para representar as curvas desta norma.
Substituindo o valor de "n,” na equagdo (5.30), a equagdo da norma brasileira

pode ser obtida:

2
2 2 2 _2 2
(1+a\/k—0,04 + 7\,] ~\/ 1+ oy A— 0,04 + k} -4 X
P
p=5 = - (5.36)
v 20

45 2]

A tabela 5.1 apresentada os valores de “a” para as quatro curvas da norma
brasileira e o erro em porcentagem obtido entre o valor calculado pela expressao

analitica e valor dado pela recomendagdo “ECCS". Os maximos erros

encontrados entre o intervalo de “A” entre 0,6 e 2,1 também sdo apresentados.

Tabela 5.1 - Erros méximos encontrados entre a expressdo analitica e "ECCS”
(fonte BALLIO £ MAZZOLANI®).

Equacao (5.30} utilizando n, Equagao (5.30) utilizando 1,
Curva a Max. Erro (%) NBROLBSOG) Max. Erro (%)
(ECCS) (A <3,0) ( (0,6 < % <2,1)
3 0,206 -0,79 (2 =0,6) 0,158 - 0,39 (2.=0,8)
+2,15 (2 =1,8) +0,48 (4 =1,8)
b 0’339 - 1,80 (Aa =3,0) 0,281 = 2,58 (?\- 22,1)
' +0,51 (2 =1,2) +2.60 (1 =0,6)
e 0,489 - 1,26 (1.=0,8) 0,384 -1,81 (A=1,0)
+3,23 (A =2,1) +1,77 (1 =0,8)
d 0.756 - 1,78 (A =0,7) 0.587 -1,87 (1 =0,9)
+5,71 (1.=2,0) +1,89 (L =2,1)

2 2 2
Chamando B:(Ha\/l— 0,04+l}/2l e substituindo este na equagao

(5.36), a equagdo apresentada na norma brasileira pode ser obtida como ela é

apresentada nesta:
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(5.37)

O principal objetivo deste trabalho € o dimensionamento de estruturas
metalicas formadas por perfis em dupla cantoneira de abas iguais e perfis “C".
Assim, a curva “c” é a que tera principal interesse neste trabalho. E importante
ressaltar que as curvas apresentadas na norma brasileira apresentam tensdes
maximas inferiores as calculadas na fase elastica pela férmula de Euler. O
mesmo pode ser dito para a fase inelastica quando se considera apenas o efeito
de tensbes residuais. Isto acontece porque as curvas desenvolvidas pela
especificagdo européia, as quais a norma brasileira faz uso, levam em
consideracdo que na fase elastica os perfis metalicos estdio sujeitos a
imperfeigbes geométricas. As imperfei¢gdes geométricas causam uma redugdo na
tensdo maxima que a barra pode suportar e desta fbrma, as curvas apresentadas
por esta especificacdo estdo defasadas da curva de Euler (estdo abaixo da curva
de Euler). O mesmo pode-se dizer a respeito do campo inelastico, s6 que neste
caso, os perfis metélicos estdo sujeitos aos efeitos de imperfeigbes geométrica e
também aos efeitos das tensdes residuais. A variagdo do modulo de elasticidade
para as curvas “b” e “c” em funcgéo de “PIP," (o/o,) sdo plotadas na figura 5.5.

Como pode-se perceber ﬁa figura 5.5, a redugdo do modulo de elasticidade
elastico inicia-se com as primeiras relagdes de “P/P,” (o/c,). Esta redug&o, mesmo
no campo elastico, é feita para levar em consideragdo os efeitos de imperfeigbes
geometricas que causam a redugdo da capacidade maxima de um perfil metalico
devido a introdugao de flexdo na barra. Quando a barra esta no campo inelastico,
a redugdo do modulo de elasticidade é feita tanto devido as imperfeigbes
geométricas quanto devido as tensbes residuais. A titulo de comparagédo, as
curvas de flambagem utilizadas pelo “CRC*", “LRFD*” e “NBR 8800*" sio

plotadas em funcdo da esbeitez na figura 5.7.
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Figura 5.7 - Curvas de Resisténcia 8 Compresséo.

Nota-se que a curva “¢” utilizada na “NBR 8800" esta situada abaixo das
curvas propostas pelo “CRC” e "LRFD”. Pode-se pensar que esta curva
apresenta valores conservadores se comparados com as curvas das
especificacdes citadas. Enfretanto, esta representa o comportamento de perfis
“C" , cantoneiras, “T”, perfis quadrados e tubulares de se¢do cheia enquanto as
curvas propostas por aquelas especificacbes tentam representar o
comportamento de todos os tipos de perfis existentes. Através da ufilizacdo das
equactes (5.20), (5.24) e através de uma modificacdo da equacdo (5.36), &
possivel determinar o modulo de elasticidade tangente. Estas equacdes podem
ser introduzidas na analise n3o linear geométrica apresentada no capitulo 3
deste trabalho. Para tanto, novas hip6teses devem ser assumidas neste tipo de
analise onde se considera os efeitos de ndo linearidade do material. A matriz de
rigidez obtida na analise ndo linear geométrica também deve ser modificada para
poder representar este efeito.
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5.4 Hipdéteses Utilizadas na Andlise Elasto-Plastica

As hipoteses assumidas na analise elasto-plastica (n&o linearidade fisica do
material) sdo:

- 0 sistema é considerado conservativo, ou seja, ndac ha dissipagdo de
energia no sistema;

- a curva tensdo-deformacgdo € considerada elasto-plastica, ou seja, até o
limite de proporcionalidade do material a rela¢gdo tensdo-deformagéo ¢é linear,
apos este limite, a relagdo € ndo linear até o material se piastificar;

. -a relagdo tensdo-deformagdc € igual tanto na ftragdo quanto na
compressao,; existirdo casos em que se adotara curvas diferentes na tragdo e na
compressdo; nestes casos, esta mudanga de curvas sera mencionada no
respectivo exemplo em analise;

- caso acontega o descarregamento em alguma barra da estrutura, este se
dara ao longo da curva tensdo-deformagdo, ndo gerando desta forma
deformagdes plasticas na barras;

- a tensdo de plastificacdo do material € igual a o, (limite de escoamento do
aco utilizado), ndo sendo considerado o efeito de encruamento do ago (Efeito
“Strain-Hardening”);

- serd considerada gque a reducdo da capacidade portante da barra devido
ao. efeito de ndo linearidade fisica do material seja provocado pelas tensdes
nofmais de compressdo ou tragdo e tensdes normais de flexdo presentes na
barra; e

- a plastificagdo do material é produzida por tensdes normais de compressao
ou tragdo e tensdes normais de flexdo (ndo sera considerada a contribui¢do das

tensbes de cisalhamento na plastificagdo da barra).

5.5 Procedimento Utilizado para a Analise Elasto-Plastica

A analise ndo linear fisica do material proposta neste trabalho € baseada no
fato da rigidez a flexdo da sec¢ao transversal da barra se reduzir gradualmente da
rigidez elastica (fase em que as tensSes na barra sdc inferiores ac limite de
proporcionalidade} para a rigidez inelastica (fase acima do limite de

proporcionalidade do material em que parte da secgdo transversal esta
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plastificada) até praticamente zero (quando a sec¢do transversal esta
completamente plastificada). Existem algumas formas de se fazer a redugéo da
rigidez a flexdo da barra conforme explicado anteriormente. Neste trabalho, serdo
utilizados os procedimentos propostos pela “E, - LRFD", "k, - CRC" e “E, - NBR
8800". A seguir, estes procedimento serdo descritos.

Na analise utilizando o procedimento "E, - CRC” serdo considerados os
seguintes casos: barras que durante a analise estejam com tensdo inferior a
“0,500,”, serdo consideradas estarem no regime elastico; barras com tenséo
acima de “0,50c,” sdo consideradas no regime inelastico e barras com estado de

¥

tensdo igual ou superior a “c,” s8o consideradas plastificadas. Desta forma,
utiliza-se como criterio de plastificagdo da se¢do a tensdo de escoamento “c,” do
ago utilizado. Assim, o moddulo tangente na analise pode ser determinado da

seguinte forma:

2. <050 =E =E (5.38)
Gy :

2 0,50 :;»524_“[1-—‘3—] (5.39)
o, E o, o,

o_iz 1,00 =E =0 (5.40)

Y

£ "

sendo, “c” a tens&o atuante na barra; “c,” a tensdo de escoamento da barra; “‘E" o
modulo de elasticidade longitudinal elastico da barra e “E," 0 modulo tangente da
barra. £ importante ressaltar que este procedimento leva em consideragéo
apenas os efeitos de tensdes residuais no campo inelastico.

A tensdo atuante na barra € determinada pela expressdo tradicional da

resisténcia dos materiais dada por:

G=X+W (541)

sendo, “P” o esfor¢o axial presente na segdo transversal da barra, “M” 0 momento
fletor presente na segéo transversal da barra, “A” a drea da segéo transversal da
barra e “W"” o médulo elastico resistente da barra.

Na andlise utilizando o procedimento “E, - LRFD" serdo considerados os

seguintes casos: barras que durante a andlise estejam com tensdo inferior a
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“0,390,", ser@o consideradas estarem no regime elastico, barras com tens&o
acima de “0,39¢," sdo consideradas no regime inelastico e barras com estado de
tensdo igual ou superior a “c,” sdo consideradas plastificadas. Da mesma forma
que no procedimento anterior, utiliza-se como critério de plastificagao da secgéo a
tensdo de escoamento “c,” do ago utilizado. Assim, o modulo tangente na analise

pode ser determinado da seguinte forma:

22039 = E =E (5.42)
GY

© 039 = B ~2,72433Ln(—g~] (5.43)
o, E oy \Oy

(93

22100 = E =0 (5.44)

¥
sendo, “c” a tens&o axial atuante na barra; “s,” a tens8o de escoamento da barra;
“E" o modulo de elasticidade longitudinal elastico da barra e “E” o mddulo
tangente da barra. E importante ressaltar que o procedimento para a analise no
linear leva em consideragdo os efeitos de tensbes residuais e imperfeicbes
geomeétricas no campo inelastico,

O procedimento para a "E, - NBR8800" é diferente dos apresentados
anteriormente. Nos procedimentos anteriores, a redugdo do modulo tangente
somente era feito na fase inelastica, admitindo que antes do limite de
proporcionalidade o material permanecia elastico. A "NBR-8800" admite que a
existéncia de imperfeigdes geometricas no perfis metalicos no campo elastico.
Para levar em consideragdo este efeito, a norma brasileira admite uma redugéo
da capacidade portante da barra na fase elastica através da redugdo do modulo
elastico. Esta redugdo é variavel com a relaggo “P/P," atuante na barra conforme
e possivel verificar na figura 5.5. O mddulo tangente neste procedimento, tanto
para levar em consideragdo os efeitos de imperfeicdo geomeétrica (fase elastica) e
imperfeigdes geométricas e tensdes residuais (fase inelastica), pode ser obtido da

seguinte forma segao:

p=1 =E =0 0sA<0,20 (5.45)
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KLY - |
o=p~ [P -5 =E = p:; (T) 7> 0,20 (5.46)
A

sendo a expressao de “B” ja apresentada anteriormente.

As expressdes para a determinagdo do médulo tangente em fungdo das
tensbes normais podem ser programas e desta forma, os efeitos de nédo
linearidade fisica do material podem ser levados em consideragdo na analise de
estruturas metalicas. Para tanto, algumas modificagbes na matriz de rigidez do
elemento de barra plano apresentadas no capitulo 3 deste trabalho devem ser

realizadas. Estas modificagbes serdo apresentadas item 5.7 deste trabalho.

5.6 Verificagdo da Plastificagdo da Se¢do Transversal da Barra

Para a verificagdo da plastificagdo da se¢ao transversal serdo levados em
consideragao os efeitos combinados de forga axial de compress&o ou de tragdo e
de momentos fletores atuando nas barras. Esta verificagdo sera feita através de
uma equacgdo de iteragdo. Sera admitido como hipdtese que as barras estejam
contidas lateralmente por vinculagdes adequadas. Desta forma, a resisténcia dos
perfis ac momento fletor é dada por:

M=M, =oc 2 (5.47)
sendo, "M,” o momento de plastificagdo da segéo transversal, “c,"” a tensdo de
escoamento do ago e “Z" o médulo de resisténcia plastico da segéo transversal
em relagdo ao eixo de flexao.

A resisténcia dos perfis ao esfor¢o axial de compresséo ou de tragdo é dada
pelos valores obtidos com o escoamento da secdo bruta. Para este caso, o0s
valores da resisténcia @ compressédo e a tragdo sdo obtidos por:

P, =Ac (5.48)

¥ Y
sendo, “"A" a area bruta da segéo transversal e “o,” ja definido anteriormente.
A equagéo de interagdo pode ser obtida admitindo que a soma das tensdes
na fibra mais afastada da segdo ndo pode ser superior a tensédo de escoamento
do ago. Representando matematicamente, tem-se:

%ng s, (5.49)
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4 :l

Dividindo ambos os lados da equacg&o (5.49) por “c,” e lembrando que
Acy = Py e chamando o,Z = My, a equagao (5.49) pode ser rescrita da seguinte

forma:

o = (5.50)

-UT
§i§

¥

A equacado de interacdo encontrada sera utilizada como critério de
plastificacio da sec¢do transversal. As forcas axiais “P” e momentos fletores "M’
s&o obtidos de acordo com o tipo de analise que esta sendo realizada. Os tipos
de analise que serd3o feitas no desenvolvimento deste trabalho serdo
apresentados no proximo item 5.7. Esta equagdo sera utilizada tanto para
verificacdo da plastificacio em torno do eixo de maior inércia do perfil quanto o

de menor. O comportamento da equacgao (5.50) é apresentado na figura 5.8.

Reta de Plastificacéo

4

0 02 04 06 08 1
M / MpE

Figura 5.8 - Equacao de interagéo.

Existem varias curvas de interacdo apresentadas na literatura para verificar
a plastificacéo da secéo transversal de um perfil sujeito as esforgos axiais e de
compressao. Esta equagdo de interacdo mostrada na figura 5.8 foi adotada por
apresentar um comportamento semethante a equacdo de interacdo apresentada

na norma brasileira “NBR 8800".
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5.7 Analise de Pdrticos Planos Levando em Consideragdo os Efeitos de Ndo
Linearidade Fisica do Material

Basicamente, todas as hipoteses citadas para a analise nédo linear
geomeétrica sdo validas na analise considerando os efeitos de n&o linearidade
fisica do material. Entretanto, algumas hipoteses sdo diferenies e estas serdo
apresentadas a seguir:

- 0 material obedece a lei de Hooke até o limite de proporcionalidade do
material, a partir do qual as deformacgdes passam a ndo ser mais linearmente
proporcionais as tensdes e a transigdo da fase elastica para a fase inelastica se
da através de uma curva suave até que a secao atingir o limite de escoamento do
material utilizado;

-0 desenvolvimento matricial € feito com base no processo dos
deslocamentos para estrutura no regime elastico e inelastico das barras;

- na formulagido apresentada, ndo se considera as formagdes de rotulas
plasticas na estrutura, ou seja, quando a tensdo de plastificagdo do perfil é
alcangado na andlise ndo linear fisica do material, seja esta em teoria de primeira
ordem, segunda ordem ou analise de instabilidade, o programa desenvolvido
emite uma mensagem informando que determinada seg¢do transversal esta se
plastificando e o programa é interrompido; e,

-na andlise de instabilidade considerando os efeitos de ndo linearidade
ﬁsiéa do material, é possivel que alguma barra da estrutura se plastifique antes
que estrutura se torne instavel; neste caso, ndo ocorrera instabilidade por flexdo
antes do limite de plastificagdo da estrutura; assim, a estrutura é considerada
estavel para o carregamento aplicado, sendo este carregamento definido como
carregamento de plastificagdo da estrutura.

Para se introduzir o efeito de ndo linearidade fisica do material na analise de
porticos planos, torna-se necessario modificar a matriz de rigidez do elemento
prismatico de barra plano apresentado no capitulo 3. Esta modificagdo ¢ feita
substituindo 0 mddulo de elasticidade elastico pelo médulo tangente. Com a
introdugdo do modulo tangente na matriz de rigidez do elemento, & possivel
representar o comportamento elastico e inelastico das barras pois como foi

descrito no item dos procedimentos para a analise elasto-plastica, quando a
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tensdo na barra é inferior ao limite de proporcionalidade do material, o médulo
tangente se torna o préprio modulo elastico, e quando este limite é ultrapassado,
o moédulo elastico se reduz gradativamente até zero, dependendo da tensio
atuante na barra. A matriz modificada & apresentada na tabela 5.2. Como pode-
se perceber o modulo elastico (E) foi substituido pelo modulo tangente (E,). Esta
matriz pode ser utilizada tanto para se fazer analise em tecria de primeira ordem
(através da coluna com P=0 da tabela na qual os efeitos de segunda ordem séo
desprezados), analise em teoria de segunda ordem (através das colunas com
P+0 nas quais se considera os efeitos de segunda ordem) e analise de
instabilidade. E possivel também manter o madulo de elasticidade elastico ou
varia-lo. Desta forma, seis tipos de analise sdo possiveis de serem realizadas:
andlise em teoria de primeira ordem com médulo de elasticidade constante ou
variavel, analise em teoria de segunda ordem com maédulc de elasticidade
constante ou variavel e andlise de instabilidade com médulo de elasticidade
constante ou variavel.

Tabela 5.2-Fungdes de rigidez de barra com interagéo entre forga axial, forga
cortante e flexdo e médulo de elasticidade tangente.

S\P | Compressdo (P <0) (P=0) Tragao (P > 0)
S1 E, A E, A E, A
L L L
. S2 EJ(a,) ¢ sene 12 E E/ (a,)" ¢* senhe
59 C (1+ 2K) Ery
S3 EJla, s* (1-cos ) 6 E| EJa, e? (cosh & -1)
L% ¢, L2 (1+ 2K) L? ¢,
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5.7.1 Exemplo Numérico 1

Este primeiro exemplo foi desenvolvido para demonstrar a influéncia dos
efeitos de nao linearidade geométrica e fisica do material na anélise de uma
estrutura reticulada. A geometria e os dados das barras da frelica analisada sao
apresentados na figura 5.9. Inicialmente, realizou-se uma analise elasto-linear
(equilibrio na posigdo indeslocada). Neste tipo de analise, os efeitos de ndo
linearidade fisica e geomeétrica ndo sdo levados em consideragdo. Nas andlises
seguintes, considerou-se apenas os efeitos de néo linearidade fisica do material,
depois apenas os efeitos de néo linearidade geométrica e por fim considerou-se
ambos os efeitos de nao linearidade fisica e geométrica atuando em conjunto. O
deslocamento vertical do nd 6 da estrutura e o esforgos na barra 1-2 da treliga
para todas as analises citadas anteriormente foram determinados e séo

apresentados na tabela 5.3.

30kN
SOEN 3 30N
2 4 38,85cm
1 5 | 38.85cm
AN 6 AN
) T45cm g f45cm o+ T45cm o T45cm g

Dados das Barras

A=11,60cm® [=46,00cm’ Z=13 34em’ F, =25kN/cm® E=20500kN/cm’
Figura 5.9 - Treliga plana analisada no exemplo numérico 1.

Como pode-se perceber, para cada tipo de analise realizada, os
desiocamentos do nd "6" da estrutura se modificam. Quando o equilibrio da
estrutura foi considerado na posigao indeslocada e os efeitos de ndo linearidade
fisica foram levados em consideragéo, o deslocamento encontrado para o né “6"
da estrutura foi 29,05% maior que o encontrado na analise elasto-linear. Ao se
considerar apenas os efeitos de nao linearidade geométrica (equilibrio na posigdo
deslocada), o deslocamento encontrado foi apenas 1,61% maior que na analise
elasto-linear. Ao se considerar os efeitos de nao linearidade fisica e geométrica
atuandc em conjunto, o deslocamento do né “6” se tornou 44,08% maior que na

analise elasto-linear. E importante ressaltar que os valores obtidos nas analises
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anteriores dependem das caracteristicas geométricas da estrutura que esta
sendo analisada. Nota-se que ndo somente os deslocamentos se modificam na
estrutura, mas que os esforgos solicitantes nas barras se alteram dependendo do
tipo de efeitos que sdo considerados na estrutura.

Tabela 5.3 - Deslocamentos do n¢ “6” e esforgos na barra 1-2 da treliga.

. ... Desloc. Vertical Esforgos Barra 1-2 - no inicial
Tipo de Analise o
N6 “6” (cm}) N (kN) V (KN) M (kNcm)
12. ordem - E- constante -0,7081 171,567 0,446 14,497
12. ordem - E- variavel -0,9138 171,391 0,491 18,577
27, ordem - E- constante -0,7195 174,511 0,333 21,833
2°. ordem - E- variavel -1,0202 175,693 0,639 31,125

5.7.2 Exemplo Numérico 2

Neste exemplo, determinou-se a carga de instabilidade elastica e inelastica
da barra bi-articulada mostrada na figura 5.10. Para testar o programa
desenvolvido, variou-se a esbeliez da barra para fazer com que, inicialmente, a
barra atingisse a instabilidade na fase elastica e posteriormente na fase

inelastica.

Dudos do Barra
A=11,60cm?
[=46cm?

L=Varidvel
E=20500kN/cm?

Fy =28kN/cm?

K=1

Q*_

=
ft:r

Figura 5.10 - Barra bi-articulada de comprimento variavel.
Para se poder plotar as curvas o, X A mostradas na figura 5.11, foram

realizadas 23 andlises de instabilidade através da variagdo do comprimento da
barra. As curvas, obtidas através dos resultados obtidos pelo programa
desenvolvido, foram determinadas utilizando a redugéo do médulo de elasticidade
proposta pelo “CRC" (1) , “LRFD” (2) e “NBR-8800" (4). Para comparar os
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resultados obtidos pelo programa, as tensbes criticas, para alguns valores de
indice de esbeltez, foram calculadas através das férmulas propostas pela
especificacdo “ASD” (que utiliza a curva proposta pelo “CRC"), pela
especificacdo “LRFD” e pela norma brasileira “NBR-8800". Os resultados
encontrados tanto pelo programa como pelas férmulas das especificagdes e

norma sao apresentados na tabela 5.4.

25
20 —#—Tensdo Critica - CRC (1)
Ly |
§ 15+ —#— Tensao Critica - LRFD (2)
2
-
£ 10 —#— Tens3o Critica - NBR (4)
B
5
0 100 200 300 400

indice de Esbeltez da Barra - 3,
Figura 5.11 - Tenséo Critica x Indice de Esbeltez.

Algumas analises para determinados indices de esbeltez foram realizadas
no programa ANSYS 5.2 (3) utilizando a curva proposta pela “LRFD”. Os
resultados obtidos através deste programa sdo apresentados na tabela 5.4. E
importante ressaltar que o programa desenvolvido, com as fung¢des de rigidez,
possibilita usar apenas um elemento para representar a barra analisada.
Entretanto, para que o programa ANSYS 5.2 obtivesse resultados préximos do
programa desenvolvido, foi necessario que o mesmo elemento de barra fosse
dividido em 10 partes (elementos). Isto se deve ao fato do programa ANSYS 5.2
utilizar o processo dos elementos finitos conforme explicado no capitulo 3. Como
se pode observar, os resultados obtidos através do programa desenvolvido estao
muito proximos dos resultados fornecidos pelas formulas de dimensionamento
utilizadas pelo “CRC’, “LRFD” e “NBR-8800". E importante ressaltar que estas
férmulas foram utilizadas para desenvolver as curvas utilizadas para calcular a
reduc@o do modulo de elasticidade do material. As maiores diferengas entre os

valores obtidos pela analise computacional e pelas formulas foram encontradas
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na analise utilizando as expressdes fornecidas pela especificagdo “LRFD". O erro
encontrado na analise para o indice de esbeltez igual a 100 foi de 6,15%. Os
resultados obtidos utilizando o programa ANSYS 52 se apresentaram proximos
dos valores obtidos pelo programa desenvolvidos pelo autor.

Tabela 5.4 - Resultados comparativos entre o programa desenvolvido, formulas
das especificagbes, normas e 0 ANSYS 5.2.

Anélises indice de Esbeltez da Barra - (A)
Programas 100 50 25
o, {E - LRFD}) (2) 15,822 22,301 24,299
Férmula LRFD 14,805 21,967 24,204
o (E, - LRFD) **(3) 15,813 22,297 24,295
o (E - CRC) (1) 17,213 23,045 24,514
Férmula ASD 17,210 23,052 24,513
o, (E-NBR-8800) (4) 12,110 19,755 23,143
Férmula NBR-8800 12,171 19,785 23,152
*Tensdo critica em kN/cm? **(3) programa ANSYS52

5.7.3 Exemplo Numérico 3 \

Neste exemplo, modelou-se uma barra bi-articulada com pequena
excentricidade na aplicagdo da forga axial. Devido a esta excentricidade, existirdo
esforgos de flexdo que influenciardo no comportamento inelastico da barra. A
barra foi dividida em 6 elementos para exemplificar o efeito de barra de portico.

Os dados da barra sdo apresentados na figura 5.12.

Dados da Barra
A=11.60cm?2
[=4Gemd
L=200cm E=20500kN/cm?
Fo=258kN/cm?
Z=17 87cm?

e=020cm

A _Q

|

P

vy

Figura 5.12 - Barra bi-articulada com forga axial aplicada excentricamente.
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O objetivo deste exemplo é demonstrar a influéncia da flexdo na carga
critica inelastica da barra. S&0 apresentadas as curvas de carregamentos em
fungdo dos deslocamentos horizontais no centro , denominado de “8”, para as
varias analises realizadas. Cada curva foi plotada variando a forga axial na barra,
e para cada valor de forga axial, obteve-se o seu respectivo deslocamento.

A curva 1 foi obtida através da analise de primeira ordem com modulo de
elasticidade constante (E). E importante ressaltar que esta analise apresenta um
comportamento linear, ou seja, os deslocamentos sdo sempre linearmente
proporcionais a forga.

A curva 2 representa uma analise em teoria de primeira ordem com moédulo
de elasticidade variavel (E,). Neste caso, a redugdo do mddulo de elasticidade foi
feita utilizando a expressédo dada pela equagdo da especificacdo “L.RFD”. Devido
aos efeitos da forga axial e momento fletores presente na barra, a barra vai
gradativamente perdendo capacidade portante, até que esta se plastifique
completamente. O carga de plastificagdo determinada pelo programa foi igual a
PuimoLrro=296,61kN. A curva 5 também representa uma andlise em teoria de
primeira ordem com modulo de elasticidade variavel. Entretanto, a redugéo do
maodulo de elasticidade foi obtido através da equagéo proposta pelo “CRC”. Como
esta curva inclui os efeitos de tensfes residuais mas ndo inclui os efeitos de
imperfeigGes geométricas, a redugéo da capacidade portante da barra € inferior a
reduc¢do promovida pela curva do “LRFD". Assim, a curva obftida pela redugéo do
“CRC" se localiza acima da curva do “LRFD”. E importante ressaltar que a
redugdo da capacidade portante da barra se inicia posteriormente a redugéo
promovida pelo "LRFD" e a capacidade UGltima da barra (plastificagdo) é um pouco
superior ao valor obtido na analise anterior (Pym..crc=256,64kN). As diferencas
entre o valor encontrado utilizando a curva do “CRC” e “LRFD" se deve ao fato da
presenga de diferentes valores de momento fletores atuando na barra para os
dois casos analisados.

A curva 3 apresenta uma analise em teoria de segunda ordem com mddulo
de elasticidade constante (E). Neste caso, a capacidade Ultima da barra esta

limitada pela instabilidade por flexdo, devido apenas ao efeito da nédo linearidade
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geométrica (P,~=232,62kN). Valor de carga critica elastica ficticia pois o indice de
esbeltez da barra se encontra no regime inelastico.

A curva 4 representa a analise em teoria de segunda ordem com médulo de
elasticidade variavel (E, ). A expressao do “LRFD” foi utilizada para representar
os efeitos de nado linearidade fisica do material nesta analise. Neste caso, a
capacidade ultima da barra também sera obtida por instabilidade por flexao,
porém devido ao efeito combinado da nac linearidade geométrica e da néo
linearidade fisica do material (P,=132,99kN). A presenca de flexdo fez com que a
carga critica da barra fosse diminuida de 183,43kN (carga critica da mesma barra
sem excentricidade de aplicacéo de carga) para 132,99kN. Uma reducéo de 28%

na carga critica da barra centrada.

215 17

250 - ' -
22517 | " | e . 3
[~
‘; E 1501 f 26 —gcurva 2 - LRFD
2 12? I —cuwrva4 - LRFD
50 f —curva 5 - CRC
25 - ——curva 6 - CRC

0 0,5 1 1.5 2 25 3 35

Deslocamento no Meio da Barra - 6 (cm)

Figura 5.13 - Forga axial aplicada na barra x deslocamento no meio da barra.

Por fim, a curva 6 também representa a analise de segunda ordem, sendo o
moédulo de elasticidade variavel e obtido através da expressdo do “CRC”.
Novamente, a capacidade ultima da barra foi obtida por instabilidade por flexdo
devido ao efeito combinado da ndo linearidade geométrica e nédo linearidade
fisica do material. O valor da capacidade ultima da barra encontrado nesta
analise & superior ao valor encontrado na analise anterior que considera a
reducdo do modulo de elasticidade pela expressdo do “LRFD” (P,=144,5%kN).
isto se deve ao fato de a redugdo do modulo de elasticidade da barra pela
expresséo do “CRC” ser inferior a redugdo dada pela expressédo do “LRFD”. A

presenca de flexdo na barra fez com que a capacidade portante da barra fosse
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diminuida de 199,67kN (instabilidade inelastica da mesma barra com carga

centrada) para 144,59kN (reducdo de 27,59% na carga critica).

5.7.4 Exemplo Numérico 4
Os exemplos numéricos que serdo apresentados a seguir neste trabalho

foram estudados por outros autores e tém a finalidade de servir como parametro
para testar o programa desenvolvido. O primeiro exemplo estudado & mostrado
na figura 5.14. Esta estrutura aporticada foi analisada por CHU £ PABARCIUSZ.
Estes pesquisadores determinaram a carga critica do poértico submetido a agbes
verticais e posteriormente a ag¢des verlicais e horizontais. O efeito da
inelasticidade foi considerado através de uma relagdo em que a curvatura da
segdo transversal era fungdo dos esforgos axiais e de flexdo na barra. A
instabilidade da estrutura foi determinada através de um processo manual ¢ qual
se utilizava das fungbes de rigidez de forma simplificada para verificar a
estabilidade da estrutura. Os resultados obtidos por estes pesquisadores sio
apresentados na tabela 5.5 em fungado da forga axial de plastificagdo da segdo
transversal “P,” igual a 1366,63kN, de forma idéntica a apresentada no artigo.
Este mesmo portico foi analisado no presente trabalho. Inicialmente,
determinou-se a instabilidade elastica e inelastica do poértico sujeito apenas a
forgas verticais “Q”". Posteriormente, aplicou-se uma forga horizontal “H", que foi
mantida constante, e variou-se as forgas verticais "Q" até que a estrutura
atingisse a instabilidade. Os resultados obtidos nestas analises sdo também

apresentados na tabela 5.5 em fungdo de "P,”.

Q=Vur. Q=Var.
H=cte ~—>» -+ Dados da Estrdura
W &ydr

b=120in=304, 8t0cm
L=180in=457,20cm
4=9.13in" =58 90cm”
I=t16in® =4578.85cm’

- - Z,=30,46in" =498, 1 vom®

el bel L 2

o = E=30000Kn=20684kNcm

= = Fy =33ksi=23kN e’
Forgas Aplicadas
H=20Kips=8,90kN
@G=307 23K1ps=1366,63kN

| |
I I i

Figura 5.14 - Portico plan)o analisado por CHU & PABARCIUS®.
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Ao se comparar as analises, verifica-se que os resultados obtidos quando se
utiliza a redugdo do moédulo de elasticidade dado pela curva do “CRC” estao
proximos dos resultados apresentados pelos pesquisadores. Ao se utilizar a
redugdo do mddulo de elasticidade dado pela curva do “LRFD", os resultados se
distanciaram um pouco dos obtidos pelos referidos pesquisadores. Isto se deve
ao fato de CHU £ PABARCIUS® considerarem a redugéo da capacidade portante
das barras da estrutura apenas devido ao efeito das tensbes residuais e efeitos
de flexdo. Estes efeitos sdo considerados quando se utiliza a curva do “CRC.
Entretanto, ao se fazer a analise de instabilidade utilizando a curva do “LRFD”",
além dos efeitos citados anteriormente, considera-se o efeito de imperfeigbes
geométricas. Desta forma, a redugdo da capacidade portante da estrutura € mais

acentuada, conforme verificado na analise.

Tabela 5.5 - Resultados das analises obtidas por CHU ¢ PABARCIUS?*
e programa desenvolvido.

- Elastica | Inelastica " Elastica Inelastica
Instabilidade Q=var. Q=var. H=cte Q=var | H=cte Q=var
CHU £ PABARCIUS® | 0,677P, | 0,641P, 0,677P, 0,420P,
Programa (CRC) 0,660P, { 0,625P, 0,642P, 0,397P,
F’rograma (LRFD) 0,660P, | 0,582 P, 0,642P, 0,358P,

Quando a carga horizontal foi admitida igual a zero, a carga de instabilidade
inelastica utilizando a curva do “CRC" foi igual a 0,625P, e 0,582P, quando
addtou-se a curva da “LRFD". Ao se comparar a carga critica de instabilidade
elastica (0,660P,) com a inelastica, nota-se que a redugdo da capacidade
portante da estrutura devido ao efeito da ndo linearidade fisica nao foi muito
acentuada (94,70% do valor da carga critica elastica para o caso do “CRC" e
88,18% para o caso da “LRFD”).

Constata-se também que quando a forga horizontal foi considerada diferente
de zero (H=8,90kN), a carga de instabilidade elastica da estrutura sofreu uma
pequena redugdo, passando de "0,660P," para "0,642P,". Quando a forga
horizontal é considerada na analise, esta faz com que um dos pilares da estrutura
seja aliviado enquanto o outro seja mais solicitado. Desta forma, o pilar mais
solicitado alcanga a instabilidade mais rapidamente que o outro, causando uma

redugdo na capacidade portante da estrutura.
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Ao se analisar a instabilidade inelastica da estrutura devido a presenca da
forca horizontal (H=8,90kN), verifica-se que a reducéo da capacidade portante da
estrutura foi acentuada. Ao se considerar a reducéo da capacidade portante da
barra pela curva do “CRC”, a carga de instabilidade inelastica se reduziu de
0,625P, para 0,395P, (63,20% de redugao). Por outro lado, quando se considera
a reducéo da capacidade portante da barra pela curva do “LRFD”, a reducdo da
carga de instabilidade inelastica foi de 0,582P, para 0,358P, (61,51% de
reducdo). Pode-se afirmar que a introducado de forgas horizontais na estrutura
causaram significantes reducdes na carga critica de instabilidade inelastica. O
comportamento da estrutura para varios incrementos de carga € apresentado na
figura 5.15.

1000 -+
_. 900 ———  (a) Etastica
Z prmensees () |Inglastica - CRC
= 800 e () Ineléstica - LRFD
@
= ay Wer = 0,660P
® 700 (d) Elastica ¢ )W _ Y
8 500 o e (3 WET = (,620PY
B {e) ineldstica - CRC {c) Wer = 0,582Py
:o 300 -+ {f) Inelastica - ERFD —{d) Wor = 0,842Py
E 400 {e) Wer = 0,387Py
g 300 —(f) Wor = 0,368Py
2 200
n
© 100

0

G 2 4 B 8 10 12 14 16
Deslocamento Horizontal do Partico (cm)

Figura 5.15 - Gréafico Carregamento x Deslocamento Horizontal.

5.7.5 Exemplo Numérico 5

Outra estrutura aporticada analisada na literatura € mostrada na figura 5.16.
Esta estrutura foi estudada por MOSES® através do método das diferencas
finitas. O efeito da inelasticidade das barras foi considerado na analise através
da introducéo de curvas que relacionam curvatura da segdo transversal em
funcao dos esforgos axiais e momentos fletores na barra. Os dados geométricos
e de carregamento da estrutura sdo apresentados na tabela 5.16 e correspondem

aos casos 26, 27, 28 e 29 analisados pelo referido pesquisador.
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We="Var.

Y ¥ ¥ 9 J 4
¥ ¥ 8x37 Dados da Estrutura
L=h
.2 2
A=9 13in" =58, 90cm
= Vear 2 2 I=110in" —4578 55cm’
et 2] sl .8 Ki
o o Zy=30,40in" =498, 1 7cm
= E=30400Ksi=22752kN /om’
Fy =383ksi=23kN/cm?’
x
EL |
L=Var.

Figura 5.16 - Estrutura aporticada analisada por MOSES®.

Esta mesma estrutura foi analisada utilizando o programa desenvolvido para
0s casos citados acima. Para os casos 26 e 27 analisados, as cargas de
instabilidade inelastica obtidas pelo programa ficaram mais préximas do resultado
obtido por MOSES® quando se utilizou a curva do “CRC” para fazer a redugéo da
capacidade portante das barras devido a inelasticidade. Ja para os casos 28 e
29, as cargas de instabilidade inelastica obtidas 'pe!o programa ficaram mais
proximas quando se utilizou a curva do "LRFD". Os resuitados obtidos pelo

referido pesquisador e no presente trabalho sdo apresentados na tabela 5.7.

Tabela 5.6 - Dados geométricos e de carregamento da estrutura analisada.

Caso L (in) L {cm) W (Kip/in) W (kN/em)
26 319,240 810,870 0,2056 0,3600
27 159,620 405,435 1,6445 2,8800
28 79,810 202,717 13,1560 23,0397
29 63,848 162,174 25,6953 45,0000

Os resultados foram apresentados por MOSES® em termos de parametros

adimensionais p, = P, h%/El, sendo “P," a forga axial presente nos pilares no

momento da instabilidade dada por P, =W_L/2. O parametro “W_" & um parametro

que multiplica as agdes variaveis da estrutura (no caso, apenas "“W").

Tabela 5.7 - Resultados obtidos por MOSES? e programa desenvolvido.

Caso pr (MOSES) P, (CRC) P (LRFD)
26 0,662 0,659 0,617
27 0,330 0,325 0,308
28 0,156 0,165 0,160
29 0,120 0,140 0,138
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5.7.6 Exemplo Numérico 6
A estrutura reticulada apresentada na figura 5.17 foi analisada por LU, Esta

estrutura apresenta como carregamento uma carga uniformemente distribuida na
viga do portico e uma carga concentrada em cada pilar da estrutura. A
instabilidade da estrutura foi determinada pelo pesquisador através de um
processo matematico o qual utiliza as fungdes de rigidez simplificadas para
verificar a estabilidade da estrutura. Da mesma forma que no exemplo anterior, o
efeito da inelasticidade das barras foi considerado na analise através da
introdugdo de curvas que relacionam curvatura da se¢ao transversal em fungdo
dos esforgos axiais e momentos fletores na barra. Os resultados obtidos por LU*

sdo apresentados na tabela 5.8 para os casos h=60r, e h=80r,.

P=Var. P=Var.
i W=Var. L
¢ 4+ L Dados da Ksirwlura
A=3826in" =246, 83cm”
¥ 33v130 [=6699in’ =278833cm"
ry =13,23in=33,6%cm
= o Zy =466in’ =7639,32cm®
h="Var, E 2 E=30000Ksi=20684kN /o’
= 2 Fy =38ksi=23kN,cm?
= =
Forgas Aplicadas
P=N{WL/2)
pu- N=2
L |
L=80% !

Figura 5.17 - Estrutura aporticada analisada por LU,

Esta estrutura foi analisada através do programa desenvolvido para os
casos propostos pelo referido autor. Para o caso de h=60r,, o resultado obtido
pelo programa se aproximou mais do resultado obtido por LU* quando a curva do
“CRC” foi utilizada. Por outro lado, quando a estrutura foi analisada para o caso
de h=80r,, o resultado se aproximou mais quando se utilizou a curva do “LRFD".

Os resultados obtidos pelo programa também s&o apresentados na tabela 5.8.

Tabela 5.8 - Resultados obtidos por LU* e programa desenvolvido.

Caso LU Programa - CRC | Programa - LRFD
(W, - kN/cm) (W~ kN/cm) (W, - kN/cm)

h=60r, 3,997 3,991 3,905

h=80r, 3,580 3,956 3,642




153

5.7.7 Exemplo Numérico 7

A estrutura aporticada analisada neste exemplo numérico tem
caracteristicas semelhantes a estrutura analisada no exemplo 5.7.4. Ambas as
estruturas apresentam cargas verticais e horizontais aplicadas na estrutura.
Entretanto, a estrutura analisada neste exemplo apresenta momentos fletores
resultantes da agdo de uma carga uniformemente distribuida na viga da estrutura.
A presenca dos momentos fletores faz com que a inelasticidade nas barras se

pronuncie de forma mais acentuada.

g=Var.
{ Dados da Estrutura
l h, A A 4 h 4

TEERER L=120in=304,80cm
H=cle—— by h=120in=304,80cm
W83t A4=9.13in" =58 90cm®
I=110in' =4578,550m"
Zy =30,40in° =498, 17cm”
R E—33000Ksi=22752kN/em”
Py =33ksi=23kN/cm?

W 8x31
W &x31

Forcas Aplicadas
H=constante
g=0,60Kips,Ain=1,05kN/cm

o -
l ’
| ; |
Figura 5.18 - Estrutura aporticada analisada por ALVAREZ £ BIRNSTIEL®,
A estrutura mostrada na figura 5.18 foi estudada pelos pesquisadores
ALVAREZ ¢ BIRNSTIEL® utilizando o método dos elementos finitos. A

degeneragdo da capacidade portante da estrutura devido ao efeito de néao

linearidade geométrica foi introduzida na analise através da matriz geométrica
[k,]. O processo incremental para o carregamento foi utilizado para determinar a
carga de instabilidade da estrutura. A alma e a mesa da segédo transversal foram
subdividas em um numero finito de areas para poder representar o
comportamento inelastico das barras. Através de um procedimento matematico, a
medida que algumas areas da sec¢do transversal iam se plastificando, elas eram
subtraidas das areas que ainda permaneciam elasticas. Caso um novo
incremento de carregamento fosse dado na estrutura, somente a parte da porgéo
da segdo transversal que ainda permanecia elastica era admitida ser capaz de

resistir aos incrementos de forga axial e momento fletores que surgiam. Através



154

do procedimento descrito sucintamente acima, o comportamento inelastico das
barras foi possivel de ser representado.

Esta estrutura foi analisada pelos pesquisadores para trés casos distintos de
forgas horizontais aplicadas: H=0, H=0,4448kN e H=2,224kN. Em todas as
analises, a forga horizontal foi mantida constante enquanto a carga
uniformemente distribuida foi variada até que a estrutura atingisse a instabilidade.
Os resultados determinados por ALVAREZ € BIRNSTIEL® e pelo programa
desenvolvido sdo apresentados na tabela 5.9.

Tabela 5.9 - Resultados obtidos por ALVAREZ £ BIRNSTIEL®
e programa desenvolvido pelo autor.

Caso (kN) | ALVAREZ ¢ BIRNSTIEL® | q,, - kN/cm q., - kN/cm
kN/cm (CRC) (LRFD)
H=0,0 1,795 1,695 1,679
H=0,4448 1,795 1,694 1,677
H=2,2240 1,795 1,602 1,675

Nas andlises realizadas por ALVAREZ ¢ BIRNSTIEL®, a introdugdo das
forgas horizontais perturbadoras ndo modificou o resultado obtido quando a forga
horizontal foi considerada igual a zero. Entretanto, através da analise realizada
pelo programa desenvolvido, nota-se que quando a for¢a horizontal foi
introduzida na analise, ela ocasionou uma pequena redugdo na carga de
instabilidade da estrutura. Os resultados utilizando as curvas do “CRC” e “LRFD”
forém mais conservadores quando comparado com os resultados apre'sentacios

pelos referidos pesquisadores.

5.7.8 Exemplo Numeérice 8

VOGEL® em um artigo intitulado “Calibrating Frames” apresenta uma série
de analises de instabilidade em estruturas reticuladas. Estas analises foram feitas
através da consideragdo da inelasticidade concentrada nos nds da estrutura e
através da consideragdo da inelasticidade distribuida ac longo do elemento e da
altura da segdo transversal. Segundo VOGEL®, o principal objetivo daquele
trabalho foi fornecer exemplos que pudessem ser utilizados para calibrar os
diferentes tipos de programas que possam ser desenvolvidos para determinar a

capacidade Gltima das estruturas reticuladas.
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Figura 5.19 - Pértico retangular de bases engastadas analisado por VOGEL?®.

Uns dos exemplos analisados por VOGEL® é o pértico retangular com as
bases engastadas mostrado na figura 5.19. Este portico esta sujeito a forgas
verticais e horizontais que sdo incrementadas durante a analise para
determinagdo do parametro de instabilidade. As dimensdes dos perfis utilizados
nos exemplos 5.7.8 a 5.7.10 sdo apresentados na tabela 5.11.

Esta estrutura apresenta carga de instabilidade préoxima a carga de
plastificacdo dos pilares da estrutura. Os resultados obtidos pelo referido
pesquisador e pelo programa desenvolvido s8o apresentados na tabela 5.10.
Apresenta-se também os resultados obtidos por CHEN®* que também analisou
esta estrutura através de um programa desenvolvido utilizando o método das

fungbes de rigidez.

Tabela 5.10 - Resultados obtidos na analise realizado por VOGEL®,
CHEN®¥ e programa desenvolvido.

Instabilidade VOGEL® CHEN® Programa Programa
Inelastica (CRC) (LRFD)
W, 1,017 0,945 1,002 0,950

Observa-se que quando a curva do "CRC" foi utilizada na analise, o
resultado obtido pelo programa se aproximou da andlise realizada por VOGEL®,
O resultado apresentado por VOGEL® foi obtido através de uma analise em que
a inelasticidade foi considerada apenas nos nos de extremidade das barras. Por
outro lado, quando a curva do "LRFD” foi considerada na analise, o resultado

obtido aproximou-se do determinado por CHEN®. A analise realizada por este
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autor além de considerar a inelasticidade concentrada nos nos do elemento de

barra, considera também os efeitos de imperfeigdes geometricas como agentes

redutores da capacidade portante das barras da estrutura.

Tabela 5.11 - Perfis utilizados nos exemplos 5.7.8, 5.7.9 e 5.7.10.

Perfis b a e r A L Iy Zox Z,
(mm) (mm) (mm) (mm) (mm) (ecm?) (em®) (cm'} (cm®} (cm?)

IPE240 240 120 6,2 9.8 15 39,1 3892 284 367 74
IPE300 300 250 71 10,7 15 53,8 8356 604 628 125
PE330 330 160 7.5 11,5 18 62,6 11770 788 804 154
[PE360 360 170 8,0 12,7 18 72,7 16270 1043 1019 191
IPE400 400 180 8,6 13,5 21 g4,5 23160 1318 1307 229
HEB160 160 160 8,0 13,0 15 54,3 2492 889 354 170
HEB200 200 200 9,0 15,0 18 78,1 5696 2003 643 306
HEB220 220 220 9,5 16,0 18 91,0 8091 2843 827 394
HEB240 240 240 10,0 17,0 21 106,0 11260 3923 1053 498
HEB260 260 260 10,0 17,5 24 118,0 14920 5135 1283 602
HEB300 300 300 11,0 19,0 27 149,06 25170 8563 1869 870
HEB340 330 300 9,5 16,5 27 133,0 27690 7436 1850 756

5.7.9 Exemplo Numérico 8

Outra estrutura reticulada analisada por VOGEL?® é o portico em alma cheia

com bases rotuladas mostrado na figura 5.20. Este exemplo numérico também

apresenta carga de instabilidade proxima da carga de plastificagao dos pilares da

estrutura. A carga critica de instabilidade inelastica obtida por VOGEL® &

apresentada na tabela 5.12 (considerando inelasticidade concentrada nas
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extremidades da barra). Os resultados obtidos no presente trabalho também sao

apresentados na tabela 5.12.

g=0,11kN/cm

X X Y h 4 illl' ryy 111‘ .y .y r. Y. Y. ¥ lil"l’i
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Figura 5.20 - Portico em alma cheia bi-articulado analisado por VOGEL®,

Neste exemplo, ao contrario do anterior, nota-se que a carga critica
inelastica determinada através da curva do “LRFD" estd mais proxima do
resultado encontrado por VOGEL®. Constata-se também que a carga critica
determinada através da curva do “CRC” encontra-se acima do valor determinado
por VOGEL®.

Tabela 5.12 - Resultados obtidos na analise realizado por VOGEL e autor.

Instabilidade VOGEL®® Autor Autor

Inelastica (CRC) (LRFD)
W, 0,961 1,023 0,995

5.7.10 Exemplo Numerico 10

Este ditimo exemplo foi analisado com o objetivo de determinar o
carregamento que produz a primeira formagdo de rétula plastica na estrutura. A
estrutura analisada é mostrada na figura 5.21. E importante mencionar que nesta
analise todas as cargas na estrutura foram variadas até que a formacdo da
primeira rétula plastica na estrutura fosse alcangada. Quando a curva do "LRFD”
foi utilizada na analise, a primeira rotula plastica foi encontrada para um

carregamento igual a 0,876 do carregamento aplicado mostrado na figura 5.21.
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Para o caso do "CRC", o valor encontrado foi igual a 0,902. Esta mesma estrutura
foi analisada por CHEN ¢ TOMA®. A formagédo da primeira rotula plastica obtida
por eles foi encontrado para um carregamento igual a 0,873 do carregamento
aplicado. Este valor esta muito préximo do valor determinado quando se utilizou a
curva do "LRFD".

E importante ressaltar que os referidos pesquisadores consideraram o efeito
da inelasticidade concentrada nos nos de extremidades das barras da estrutura.
Os efeitos de imperfeigbes geomeétricas também foram levados em consideragéo
nesta analise. Por este motivo, o resultado obtido pelo programa se aproximou
mais do resultado obtido por CHEN £ TOMA®? guando se utilizou a curva do

“LRFD”. Como foi mencionado, esta curva considera o efeito de imperfeigbes

geométricas.
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Figura 5.21 - Portico analisado para a verificagdo da formagado da primeira rétula
plastica (Fonte VOGEL®).



Capitulo 6
Dimensionamento Automatizado

6.1 Introdugido

Neste capitulo serdo descritos os critérios utilizados no dimensionamento de
estruturas metélicas trelicadas planas. O dimensionamento foi desenvolvido de tal
forma que durante a analise estrutural, os efeitos de n&o linearidade geométrica e
fisica do material pudessem ser levados em consideragdo. O dimensionamento é
baseado na norma brasileira NBR 8800 "Projeto e Execugéo de Estruturas de Ago
de Edificios: Método dos Estados Limites” a qual estabelece os critérios a serem
utilizados no dimensionamento de uma estrutura de ago. As formulagdes da
norma de verificagdo da resisténcia a compressio e a tragdo foram programadas
e bancos de dados de perfis em dupla cantoneira de abas iguais e perfis “C”
foram armazenados em arquivos para que o dimensionamento da estrutura
pudesse ser realizado automaticamenie pelo programa de computador
desenvolvido. Desta forma, através da automatizagado do dimensionamento, o
programa desenvolvido é capaz de procurar um perfil dentro dos bancos de
dados que consiga suportar os esforgos solicitantes de tracdo e de compresséo
que determinada barra esteja sujeita. Os tipos de dimensionamento que estdo
disponiveis no programa desenvolvido s&o: analise e dimensionamento da
estrutura segundo a “NBR 8800 no regime elasto-linear; analise e
dimensionamento da estrutura segundo a "NBR 8800" levando em consideragao
os efeitos de ndo linearidade fisica do material com “E;” obtido pela curva de
resisténcia a compressdo; analise e dimensionamento da estrutura segundo a
“NBR 8800" levando em consideragao os efeitos de ndo linearidade geométrica; e
analise e dimensionamento segundo a “NBR 8800 levando em consideragdo os

efeitos de ndo linearidade geomeétrica e fisica do material em conjunto.
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6.2 Hipdteses assumidas no dimensionamento automatizado

As hipoteses assumidas no dimensionamento automatizado das estruturas

metalicas trelicadas sdo apresentadas a seguir:

- os perfis utilizados no dimensionamento automatico sdo laminados e
considerados compactos;

- ao ulilizar a hipotese anterior, assume-se que o problema de flambagem
por fiexdo da barra acontega antes que o problema de flambagem local da aba e
mesa do perfil;

- é admitido que todos os perfis estejam contraventados fora do plano por
vinculagbes adequadas;

- 0s carregamentos sdo aplicados apenas no plano da estrutura a ser
analisada;

-todas as estruturas metalicas planas analisadas nesta parte do trabalho
sdo trelicadas; como 0 programa desenvolvido analisa estruturas aporticadas, os
esforgos solicitantes obtidos nesta analise séo: ésforgos normais, cortante e
momento fletor; nas estruturas trelicadas com agdes aplicadas nos nés, os
esforgos de compressédo e tragdo sdo predominantes sobre os outros esforgos
solicitantes sendo desta forma os esforgos de flexdo e cortante desprezados no
dimensionamento; assim, apenas as expressdes de verificacdo de compressio e
tracdo da norma brasileira foram programadas;

- os efeitos de ndo linearidade geométrica e fisica do material podem ser
levados em consideragéo dependendo do tipo de dimensionamento adotado;

- as barras da estrutura sdo dimensionadas para os esforgos méaximos de
tragcdo e compressao encontrados nos diferentes tipos de carregamentos que
estdo atuando na estrutura;

-0s parametros ‘K" de flambagem foram adotados iguais a 1,0 no
dimensionamento a compressio tanto para a flambagem no plano da estrutura
(Ko quanto para a flambagem fora do plano da estrutura (K)), conforme
apresentado no item 6.6.2.1 deste trabalho; e,

- ap6s do dimensionamento, a seguranga da estrutura aos carregamentos

que esta esta sujeita € avaliada através de analise de instabilidade.
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6.3 Estados Limites

E possivel presumir a seguranga de uma estrutura apenas se as agdes e
materiais sdo definidos e se certos estados limites que se desejam evitar s&o
especificados. A definigdo destes estados limites permite escolher o metodo de
céalculo que podera ser usado para avaliar os efeitos “S” das agdes “F” aplicadas
e as resisténcias "R(f)” que sdo fungbes das propriedades dos materiais “f”
utilizados.

Estados limites podem ser definidos como condigdes que quando
ultrapassadas, a estrutura ou parte dela ndo mais satisfaz a finalidade para a qual
foi projetada. Estes estados podem ser divididos em duas categorias:

- estados limites ultimos - segundo definigdo da prépria “NBR 8800", séo
estados que correspondem a ruina de toda a estrutura ou parte dela; e,

- estados limites de utilizagdo - estados que pela ocorréncia, repeticdo ou
duragdo, provocam efeitos incompativeis com as condigbes de uso da estrutura.

Os estados limites Gltimos da estrutura incluem: perda de equilibrio de toda
a estrutura (figura 6.1(a)); transformacdo da estrutura ou de uma das partes da
estrutura em um mecanismo devido a formagdo de rotulas plasticas
(figura 6.1(b)); ruptura de uma seg¢do critica da estrutura ou deformagdes
excessivas antes que o0 mecanismo se forme na estrutura, devido a ductilidade do
material (figura 6.1(c)) e instabilidade global ou local devido aos efeitos de

segunda ordem (figura 6.1.(d)).

T

a, b) c) d)
Figura 6.1 — Exemplos de estados limites Gltimos.

Os estados limites de utilizagdo incluem: deformagbes da estrutura ou parte

dela as quais poderdo desfavoravelmente afetar a aparéncia e eficiéncia da
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estrutura; flechas excessivas de vigas, vibragdes devidas ao vento ou devidas a
maquinas que podem fazer com que a estrutura se torne pouco utilizavel e

conduzir a desconforto, etc.

6.4 O Método Semi-Probabilistico

Uma vez estipulado o estado limite a ndo ser ultrapassado e definida as
distribuicbes de probabilidade para as agbes e resisténcia do material a ser
utilizado, a condigdo de que “p < p,” implica que o efeito da agdo nominal
amplificado por um coeficiente de ponderagdo apropriado deve ser menor que o
valor nominal da resisténcia do material reduzida tambeém por um coeficiente de
ponderagdo apropriado. De forma sucinta, a condigéo “p <p,” significa:

S (nFy) SR (/v (6.1)
sendo, “F,” e “f,” valor nominal de “F” (acdo) e “f’ (resisténcia), “y" e "y, sdo
coeficientes de ponderagdo que dependem da fung&o densidade de probabilidade
de “F” e “F’, do nivel de probabilidade para o qual os valores nominais “F,” ¢ “f,”
sdo definidos e de um nivel de probabilidade aceitévlel.

Se existem duas ou mais agdes nominais que atuam na estrutura, a
condigdo “p < p,” implica que o efeito de uma ou mais combinagdes de valores
nominais das ag¢bes devem ser menores que a resisténcia nominal do material
utilizado dividida pelo coeficiente de ponderacgéo:

| S (11 Fy+12 Fot oot 1, F) SR (F/7) (6.2)

Assim, para se aplicar o método semi-probabilistico, torna-se necessario
definir as solicitagbes de calculo "F,” formadas pelas combinagdo dos valores
nominais das agdes multiplicados pelos coeficientes de ponderagdo “y,” e
determinar a resisténcia de calculo “f,” obtida dividindo o valor da resisténcia
nominal “f,” por “y,.” e entdo aplicar a inequacgéo:

' S (F) <R (f) (6.3)

A equagdo de “F,” (solicitagbes de calculo) pode ser desenvolvida e

geralmente expressa da seguinte forma:

Fo= D 7eG+74:Qs + 2 lrgw, Q) (6.4)
=2
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sendo, “G” as agbes permanentes, “y," o coeficiente de ponderagdo das agdes

H

permanentes, “Q,” a agio variavel predominante para o efeito analisado, ;" 0
coeficiente de ponderagéo das agbes variaveis, "Q” demais agGes variaveis e "y;”
fator de combinagdo das agfes. A expressdo acima somente ndo é valida para o
caso de combinagdes excepcionais.

Os valores nominais das acgfes sdo fixados em normas e geralmente
determinados com base na experiéncia. A norma brasileira que fixa os valores
das agbes é a NBR-6120 “Cargas para o Célculo de Estruturas de EdificagGes®”.
Ja as agles exercidas pelo vento devem ser determinadas através da norma
NBR-6123 “Forgas devidas ao vento em edificagdes®. As resisténcias nominais
sdo obtidas a partir do valor nominal das propriedades do material e das segdes,
em conjunto com uma férmula deduzida racionalmente, baseada em modelo
analitico e/ou experimental.

Os coeficientes de ponderagdo das agbes sdo fatores que multiplicam as
agbes para considerar a incertezas a elas inerentes. Os valores dos coeficientes
de ponderagdo das agbes “y," e “y," dependem da forma da fung&o densidade de
probabilidade assumida para as ag¢des, da possibilidade da ocorréncia de agbes
simultaneas e do nivel de probabilidade arbitrado. Os valores destes coeficientes
sdo indicados na norma brasileira NB-8681 “Agbes e Seguranca nas Estruturas®™”
e também na "“NBR 8800" no item 4.8.1.

Os fatores de combinagdo das agbes "y, dependem da natureza da agéo,
da probabilidade das agbes variaveis ocorrem simultaneamente com as outras
agdes, do tipo de estrutura e do estado limite a ser analisado. Estes coeficientes
ndo foram ainda propriamente definidos e existe ainda a necessidade de se
estudar e avaliar estes coeficientes mais racionalmente. Atualmente, as nhormas e
especificagdes indicam os valores dos fatores de combinagdo definidos através
de consideragdes empiricas e qualitativas.

Os coeficientes de ponderacdo das resisténcias sédo fatores que multiplicam
as resisténcias nominais também para considerar as incertezas inerentes a elas.

Os coeficientes de ponderagéo “y,,” para os materiais dependem do tipo de

colapso e do grau de conhecimento do fendmeno que esta sendo analisado. Para
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o caso dos estados limites Gltimos, muitas especificagdes e normas fornecem
valores para "y, que dependem do tipo de estado limite analisado e do tipo de
meétodo de calculo. Assim, para diferentes tipos verificages em um elemento
estrutural, diferentes valores para “y,,” s80 adotados.

E importante ressaltar que na analise estrutural admitindo o comportamento
do material elasto-linear, a superposicéo dos efeitos é valida, ou seja, é possivel
obter a solicitagdo ou deslocamento em uma determinada posigdo da estrutura
através da soma dos efeitos produzidos pelos varios tipos de a¢des consideradas
separadamente. Entretanto, a superposi¢do dos efeitos ndo é mais valida quando
ndo mais se considera o comportamento de uma estrutura como linear. Desta
forma, quando se considera os efeitos de nao linearidade geomeétrica e fisica do
material, torna-se necessario definir as agdes atuanies na estrutura e aplica-las
na estrutura de forma ja4 combinada. E importante mencionar que quando se
realiza andlise considerando os efeitos de ndo linearidade geometrica, a norma
NB-8681 “Agbes e Segurancga nas Estruturas®™ no item 5.1.2.1 permite que o

" n

coeficiente de ponderagio "y, seja desdobrados em seus coeficientes parciais.

Entretanto, os valores de “y,” foram adotados neste trabalho conservadoramente

(a favor da seguranga) iguais aos valores recomendados pela “NBR 8800".

6.5 Anélise Estrutural - Determinagao dos Esforgos de Calculo

Os esforgos solicitantes na estrutura sdo determinados através de analise
estrutural para as combinagfes das agdes que agem na estrutura. Como o
programa desenvolvido consegue levar em consideragdo os efeitos de nédo
linearidade geométrica e fisica do material, os esforgos solicitantes seréo
afetados por estes efeitos. Para estudar a influéncia destes efeitos no
dimensionamento de uma estrutura, quatro opgdes de anélise estrutural foram
desenvolvidas:

a) analise estrutural elasto-linear ;

b) analise estrutural levando em consideracdo os efeitos de nio linearidade

fisica do material;
c) anélise estrutural levando em consideragéo os efeitos de nédo linearidade

geomeétrica; e,
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d) analise estrutural levando em consideracéo os efeitos simultaneos de ndo

linearidade geométrica e fisica do material.

Os tipos de andlise estrutural citados acima foram bastante descritos nos
capitulos anteriores e desta forma ndo serdo detalhados nesta parte do trabalho.
E importante ressaltar que a consideragdo dos efeitos de ndo linearidade
geomeétrica e fisica modificam os esforgos solicitantes e os deslocamentos

encontrados na analise de uma estrutura reticulada.

6.6 Dimensionamento das Barras
6.6.1 Barras Tracionadas
6.6.1.1 Area Bruta

A bruta “A;" de uma segdo transversal qualquer de uma barra deve ser
calculada pela soma dos produtos da espessura pela largura bruta de cada
elemento.

No dimensionamento de uma pega estrutural, as propriedades geométricas
de um perfil sdo utilizadas para verificar se esta'pec;a consegue suportar os
esforgos solicitantes impostos. Para que o programa pudesse obter as
propriedades geométricas dos perfis e desta forma realizar o dimensionamento
automatizado da estrutura, houve a necessidade de se criar banco de dados
contendo estas informagdes. Como a proposta deste trabalho é o de
dimensionamento de estruturas metalicas trelicadas planas, dois tipos de bancos
de dados de perfis foram criados: perfis "dupla cantoneira em abas iguais” e
perfis “C”. Através destes bancos de dados, o programa & capaz de obter as
caracteristicas geométricas dos perfis que irao ser verificados aos esforgos de

tracdo e compressio.
6.6.1.2 Area Liquida

A area liquida ‘;An" de uma segdo transversal qualguer de uma barra deve
ser calculada substituindo a largura bruta pela largura efetiva. A largura efetiva
esta relacionada com a presenga ou néo de furos na secéo transversal da barra.
Devido a possibilidade de se confeccionar uma ligagdo através de parafusos ou
soldas, estes dois tipos de dispositivos de ligagdo podem ser utilizados no

programa desenvolvido. Como existem varias formas de se dispor os parafusos
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na seg¢do transversal de uma barra, neste presente trabalho foram adotados os

seguintes critérios para o célculo automético da area liquida:
a) Ligages parafusadas

Conforme exigéncia da “NBR 8800", na determinacgdo da area liquida em
ligagbes parafusadas, a largura dos furos deve ser considerada 2,0 mm maior
que a dimenséo nominal do furo fornecida no item 7.3.4 da norma. Considerou-se
furos padrédo nas ligagbes parafusadas conforme recomendagdo de norma no
item 7.3.4.2. Assim, a area liquida pode ser calculada da seguinte forma:

A, = A, — N2 de parafusos . (d,+ 2 mm) . t (6.5)
sendo, “d," o didmetro nominal do furo igual ac didmetro do furo acrescido 1,5mm
conforme designagdo da norma “NBR 8800" na tabela 16 e “t" a espessura da
chapa onde o furo foi realizado.

O diametro do parafuso € o nimero de furos dependem do tipo de perfil e
das dimensbes da aba ou mesa do perfil utilizado. Para que o dimensionamento
pudesse ser feito automaticamente, padronizou-se um tipo de ligagado parafusada
para os “perfis cantoneira de abas iguais” e outro para os perfis “C”. Estes tipos

padronizados de ligagéo sdo apresentados a seguir.

a.1) Perfis Cantoneira em Abas lguais

Considerou-se que os perfis cantoneira apresentem apenas um furo na
segdo transversal da barra conforme mostrado na figura 6.2. A distancia minima
entre o furo e a borda da cantoneira “d,” & estabelecida na norma brasileira na
tabela 18. O espagamento minimo entre dois furos consecutivos ndo deve ser

menor que trés vezes o diametro do furo conforme designagéo da norma.

r—*abo'rm ¢
d2 /
8 O | ~__Redugao de dois furos
&%, na secdo transversal
J-—>3(:t'.*ﬁrdI~"~-~
didmetro do furoc—’ “Ver tabela 18 da morma brasileira

Figura 6.2 — Ligagéo parafusada padrao adotada para perfis dupla cantoneira.
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Admitindo que as ligagbes nas cantoneiras sequem o0s critérios
estabelecidos na ligagdo padrdo mostrada na figura 6.2, a area liquida para a
secdo transversal de um perfil em dupla cantoneira de abas iguais pode ser

calculada pela seguinte expresséo:
A=A, -2-(d, +2mm)-t (6.6)

Estabeleceu-se que o didmetro nominal dos furos “d,” a serem adotados
dependem da dimensdo da aba da cantoneira. Assim, o didmetro nominal dos
furos nas ligagbes sdo determinados conforme mostrado na tabela 6.1. E
importante iembrar que ao didmetro final do furo deve ser somado a quantia de
3,5mm conforme citado no item 6.6.1.1 deste trabalho. A espessura do furo () é

dado pela propria espessura da cantoneira que esta sendo verificada.

Tabela 6.1 - Didmetro do parafuso em fungdo da aba da cantoneira.

Aba da Cantoneira Diametro do Parafuso
<4,40cm 1/2"
4,40cm < aba <6,40cm 5/8”
6,40cm < aba < 7,60cm 3/4"
> 7,60cm 7/8"
a.2) Perfis “C”

Considerou-se que os perfis “C” apresentem dois furos na sec¢éo transversal
da barra conforme mostrado na figura 6.3. A distancia minima entre o furo e a
borda do perfil “C" (d,) &€ estabelecida na norma brasileira na tabela 18. O valor
minimo para a distancia "d, deve ser tal que permita ser possivel parafusar,
lembrando que a porca tem didmetro maior que o mesmo.

O espagamento minimo entre dois furos consecutivos ndo deve ser menor
que trés vezes o diametro do furo conforme designagéo do item 7.3.6 da norma.
As distancias “d;” e “d,” s&o fornecidas nas tabelas de dimensdes para desenho

de detalhe de estruturas para perfis “C".
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P 7w Y

o7 ~d3~d4t
Figura 6.3 - Ligagdo parafusada padrio adotada para perfis “C".

Admitindo que as ligagdes nos perfis “C” sequem 0s critérios estabelecidos
na ligagdo padrdo mostrada na figura 6.3, a area liquida para a segio transversal

de um perfil “C” pode ser calculada pela seguinte expresséo:
A=A, -2-(d, +2mm)-t (6.7)
Novamente, estabeleceu-se gque o diametro nominal dos furos a serem
adotados dependem da dimensdo da mesa do perfil “C". Assim, o didmetro dos
parafusos sd@o determinados conforme mostrado na tabela 6.2. E importante
lembrar que ao diametro final do furo deve ser somado a quantia de 3,5mm

conforme citado no item 6.6.1.1 deste trabalho.

Tabela 6.2 - Diémetro do parafuso em fungdo da alma do perfil “C”.

Alma do Perfis “C" Diametro do Parafuso
7,62cm < alma < 10,16cm 1/2"
10,16cm < alma < 15,24cm 5/8”
15,24cm < alma < 25,40cm 3/4"
25,40cm < alma < 30,48cm 7/8"
30,48cm < alma < 38,10cm 1"

Na determinagio da espessura do furo “t", existem dois casos a considerar:
primeiro quando a ligagao € feita na alma e segundo gquando a ligagdo é feita na

mesa. Para simplificar o problema, admitiu-se que a espessura do furo 1" é
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fornecida apenas pela espessura média da mesa “t," do perfil “C” pois esta e
sempre superior a espessura da alma "t,". Este fato acontece para o banco de
dados do perfil “C" cadastrado. Desta forma, quando o furo esta localizado na
alma do perfil “C", a redug¢do de area do perfil sera sempre maior do que se

admitisse a espessura da propria alma.
b) LigagGes Soldadas

Como nas ligagbes soldadas ndo ha furos, entdo a area liquida é igual a
area bruta (A, = A).

6.6.1.3 Area Liquida efetiva

Quando uma solicitagédo de tragdo for transmitida a uma barra diretamente

para cada um dos elementos de sua sec&o por solda ou parafusos, tem-se que:
A. = A, (6.8)

Por outro lado, quando a transmisséo for feita por alguns elementos da
segdo, a area liquida efeliva deve ser calculada conforme designagdo da
“NBR 8800

A, =CA, (6.9)
sendo, “"C/" um coeficiente de redugéo.

O coeficiente de reducgdo “C,” é fungao do tipo de perfil utilizado, da posigédo
onde ¢ feita a ligagdo e do numero de parafusos por linha de furagéo na diregdo
da solicitagdo. Para o caso de ligagdes soldadas, admitiu-se o caso (d) do item
5.1.1.3 da norma "NBR 8800°, onde C, = 1,0. Para o caso de ligagbes
parafusadas com perfis “"dupla cantoneira de abas iguais” e perfis “C”, admitiu-se
o caso (c) do item 5.1.1.3 da norma "“NBR 8800", onde C, = 0,75. Estes casos
foram admitidos para que se pudesse padronizar os tipos de ligagbes utilizadas
no dimensionamento automatizado da estrutura.
6.6.1.4 Resisténcia de Calculo a Tragdo

Segundo a “NBR 8800", a resisténcia de caiculo “¢,N,” a ser usada no
dimensionamento é o menor dos valores obtidos de acordo com os estados

limites de escoamento da se¢&o bruta e ruptura da segéo liquida efetiva:
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a) Para o estado limite de escoamento da segao bruta:
¢, = 0,90
N, =A,f,
b) Para o estado limite de ruptura da secéo liquida efetiva:
o, = 0,75
N, = A, f,
A férmulas apresentadas nos itens (a) e (b) foram programadas para levar

em consideracdo os estados limites citados anteriormente.

6.6.1.5 Indice de Esbeltez Limite a Tracdo

A norma brasileira “NBR 8800” estabelece um valor limite para o indice de
esbeltez “L/t" para barras tracionadas de 240. Este valor foi adotado como valor
padrdo no programa desenvolvido. Entretanto, este valor limite pode ser alterado

no programa de acordo com a conveniéncia do usuario.

6.6.2 Barras Comprimidas .

O dimensionamento & compressdo adotado no presente trabalho esta
baseado na hipdtese de que as barras sdo prismaticas e sujeitas a compresséo
provocada por solicitagées agindo segundo o eixo que passa pelos centros de
gravidade da sec¢do transversal. A flambagem por flexo-torgdo sdo sera
considerada no presente trabalho pois o programa desenvolvido ndo é capaz de

considerar os efeitos de torgdo e flexo-torgdo na analise estrutural.
6.6.2.1 Comprimento Efetivo de Flambagem

Uma barra comprimida em uma estrutura reticulada pode perder
estabilidade em qualguer dire¢gdo. As barras tendem a perder estabilidade na
diregdo do eixo de menor inercia da barra, a ndo ser que dispositivos sejam
colocados para impedir que as barras flambem nesta diregdo. Geralmente, as
barras tendem a flambar na dire¢do dos eixos principais de inércia. Nas armagées
(estruturas trelicadas), existem dois sentidos de perda de estabilidade das barras
que devem ser analisados: instabilidade no plano da armagdo e instabilidade
perpendicular ao plano da armacgdo. Para o0 caso da instabilidade no plano da
armag&o, as barras comprimidas podem se deformar entre os nds da armagéo

conforme mostrado na figura 6.4(a). Por outro lado, a deformagdo no plano
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perpendicular ao plano da armacgdo pode acontecer com grandes comprimentos
de flambagem conforme mostrado na figura 6.4(b) e (d). Para evitar grandes
comprimentos de flambagem, utiliza-se o artificio de travar os nds das barras em
determinadas posi¢Ges na diregédo fora do plano da armagdo através de pegas
estruturais denominadas de contraventamentos. Ao se utilizar estes elementos,
os comprimentos de flambagem fora do plano ficam reduzidos conforme
mostrado na figura 6.4(c) e (e). A distancia recomendada para a colocagdo destes

11 " L] n

contraventamentos depende da relagdo entre "r,” e T,

utilizada. Para o caso de perfis “dupla cantoneira de abas iguais” e perfis “C”,

da segdo transversal

estas relagdes séo apresentadas na tabela 6.3.

Tabela 6.3 — RelagGes entre “r,” e “r,” para os perfis cadastrados.

" Tipo de perfil adotado Relagéo entre r,” e *r,”
perfis dupla cantoneira de abas iguais r, = 1,5r,
perfis “C” 2r, <1, <91,

Assim, para o caso de armagdes formadas por perfis dupla cantoneira em
abas iguais, 0s contraventamentos s&o geralmente colocados entre duas barras
consecutivas. Para o caso de armagbes com perfis “C", os contraventamentos
sdo geralmente colocados entre trés barras consecutivas. Estes valores podem

ser alterados dependendo do tipo de arranjo estrutural utilizado.
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Figura 6.4 — Comprimentos de flambagem das estruturas reticuladas trelicadas.
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No programa desenvolvido, o comprimento de flambagem das barras no
plano da estrutura € igual a distancia entre os nds que formam as barras. Por
outro lado, como o programa apenas consegue analisar estruturas no plano, os
comprimentos de flambagem fora do plano devem ser informados pelo usudrio.
Assim, desenvolveu-se no arquivo de entrada da estrutura (onde séo informados
a geometria e carregamentos aplicados) um bloco no qual o usuério informa ao
programa quais os comprimentos de flambagem das barras fora do plano da
estrutura. Este bloco € opcional e caso o usuario ndo informe os comprimentos de
flambagem fora do plano, o programa assume que estes comprimentos s3o iguais
aos comprimentos de flambagem no plano.

Para se determinar o comprimento efetivo de flambagem, é necessario
determinar o parédmetro de flambagem “K” da barra. Estes parametros podem ser
determinado por analise de estabilidade, ou segundo as recomendagdes do item

4.9.2 e dos Anexos "H" e “I” da norma “NBR 8800".

CASO FELEMENTG CONSIDERADO iy
L
3
S 7 corda 1,0
s
§ |
33 2 / diagonal 10
'E o / exirema '
5 &
= 8
oo montante
ol 3 L ; o 1,0
= f diagonal
Lo, corda Corm
3 todos os nds
a2 4 contidos fora 7,0
e o do plano da
2, B lreliga
AR O R H Cordas g
g g 5 c‘:o’.'&tf?huas B (F>Fz) =
Z N onde e
{t:ij =t i = sao contidos 0.75+0,25-2
~§ g T fora do plano 7
3 =, ] mentanie
= ,% ) L . ou 7,0
lf diagonal

Obs.. Para o caso §, o wvalor de K foi adelade igual a 1,0

Figura 6.5 — ParAmetros de flambagem para as estruturas trelicadas.
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Para os quatro tipos de dimensionamentos desenvolvidos neste trabalho, os
valores de “K” adotados para barras foram obtidos no item “H-6" do Anexo “H" da

norma. Estes casos sd0 mostrados na figura 6.5.

6.6.2.2 Resisténcia de Calculo - Flambagem por Flexdo
Segundo a “NBR 8800", a resisténcia de calcuio de barras axialmente
comprimidas sujeitas a flambagem por flexdo é dada por “p.,N,” sendo ¢, = 0,90 e
a resisténcia nominal *N," & igual a:
N, = pQN, = pQAf,
Os valores aproximados de “p” sdo dados pelas formulas a seguir:

p=10 para0<r <020

p=p-— BZ—I—L para A > 0,20

B = «»2%2_[1%1/12 -004 +72]

“ n

Os valores de “o” dependem do tipo de sec¢éo e eixos de flambagem no qual
esta pode acontecer. Os valores de alfa em fungdo do tipo segdo e eixo de
flambagem sao apresentados na tabela 3 da “NBR 8800”. Para o caso de perfis
dupla cantoneira e perfis “C", tem-se que o = 0,384 (curva ¢) para ambos 0s eixos
de flexdo. E importante mencionar que no dimensionamento das estruturas
trelicadas, utilizou-se a curva “¢” da norma “NBR 8800" para se fazer a reducao
na capacidade portante da barra (obten¢do do médulo tangente), de acordo com
a equagdo 5.46 apresenfada no capitulo 5.

O coeficiente “Q" leva em consideragdo os efeitos de flambagem local da
peca estrutural. Considerou-se que este coeficiente seja igual a 1,0 admitindo que
todos 0s elementos apresentem relagdo “b/t” iguais ou inferiores as dadas na
tabela 1 para as segbes classe 3 (solicitadas por for¢a normal). As formulas
citadas acima foram programas e desta forma, as verificagées dos perfis
cadastrados nos bancos de dados foram possiveis de serem feitas

automaticamente.
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6.6.2.3 [ndice de Esbeltez Limite 4 Compressao

A norma brasileira “NBR 8800” estabelece um valor limite para o indice de
esheltez “KL/r" para barras comprimidas de 200. Este valor foi adotado como
valor padrao no programa desenvolvido. Entretanto, este valor limite pode ser

alterado para menos no programa de acordo com a conveniéncia do usuario.

6.7 Banco de Dados dos Perfis

Dois tipos de bancos de dados de perfis foram montados para que o
dimensionamento pudesse ser feito automaticamente: banco de dados de perfis
“dupla cantoneira de abas iguais” e perfis “C”. Nestes bancos de dados estdo
contidas todas as informag¢Ges geométricas necessarias ao dimensionamento de
uma peca estrutural. Estas propriedades geométricas sdo: dimensédo da aba,
dimensdo da mesa, espessura da aba, espessura da mesa, peso do perfil, area
do perfil, momento de inércia em relagdo ao eixo x-x, momento de inércia em
relagdo ao eixo y-y, raio de giragdo em relagdo ao eixo x-x, raio de giragdo em
relagdo ao eixo y-y, posigéo do centro de gravidade do perfil, etc. Os eixos x-x e

y-y sdo mostrados na figura 6.6.

Figura 6.6 — Perfis utilizados no dimensionamento automatizado.

6.8 Dimensionamento automatizado dos Perfis Metalicos

O dimensionamento se inicia com a analise estrutural para os varios tipos de
carregamentos a que a estrutura esta sujeita. A analise estrutural pode ser feita
considerando os efeitos de ndo linearidade geométrica e fisica do material
conforme citado no item 6.5 deste trabalho. Os esforgos atuantes nas barras para

cada carregamento s80 armazenados (gravados) em arquivos de saida para que
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possam ser acessados apos a analise estrutural da estrutura. Com os esforgos
atuantes nas barras para os varios carregamentos, torna-se possivel determinar o
maior esforgo de tracdo e compressdo que atuam na barra. Para tanto,
desenvolveu-se um procedimento no programa capaz de avaliar o maior esforgo
de tragdo e compressdo em uma determinada barra da estrutura para os varios
carregamentos que atuam na estrutura. Como os carregamentos aplicados na
estrutura ja sdo os carregamentos combinados, os esforgos obtidos s&o os de
calculo. Os maximos esforgos de calculo de compressdo sdo armazenados em
dois vetores: um vetor que armazena os esforgos de tragdo e outro de
compresséo. Estes vetores serdo utilizados no dimensionamento da estrutura.
Com os esforgos de calculo determinados, © programa inicia o
dimensionamento determinando a area necessaria para suportar o esforgo de
tracdo que atua na barra a ser dimensionada. O calculo desta area ¢ feito
admitindo que ndo ha furos na seg¢do transversal da barra. Assim, a area de
secdo transversal necessaria para suportar o esforco de tragdo é dada pela

seguinte expressio:

area = Nu (6.10)

9.,

De posse desta area, a lista de perfis & acessada seqliencialmente até que
a area de um perfil no banco de dados seja igual ou superior ao da férmula 6.7.
As propriedades geométricas deste perfil sdo lidas e entdo a verificagdo a tragdo
é iniciada. No inicio, torna-se necessario determinar a area liquida do perfil. Isto &
feito verificando se a ligagdo no perfil é parafusada ou soldada. Para o caso de
ligagdo soldada, a area bruta é igual a area liquida. No caso de ligagdo
parafusada, torna-se necessério calcular a area liquida do perfil. Como a ligagéo
nos dois tipos de perfil foi padronizada, ja se sabe previamente o nimero de furos
que a segéo transversal apresentara. Desta forma, a redugdo da area é feita
automaticamente. O didmetro do furo é escolhido de acordo com a dimenséo da
aba ou alma do perfil que esta sendo dimensionado. O préximo passo €
determinar a area liquida efetiva. No caso de ligagdo soldada, C, = 1,0. Para o

caso de ligagdo parafusada, C, = 0,75 (caso mais desfavoravel). Assim, a area



176

liguida pode ser determinada automaticamente pelo programa. De posse da area
bruta e da area liquida efetiva, trés verificagbes devem ser feitas: verificagéo do
limite de escoamento da se¢do bruta, verificagdo do limite de ruptura da segao
liguida efetiva e verificagdo do limite de esbeltez da barra. Caso o perfil escolhido
ndo passe em uma destas verificagdes, novo perfil é escolhido no banco de
dados. Esta escolha é feita seqlencialmente, ou seja, escolhe-se um perfil que
esteja na lista abaixo do perfil determinado anteriormente. Novamente, calcula-se
a area liquida e éarea liquida efetiva do perfil. Este processo € repetido até que o
perfil passe nas trés verificagGes citadas acima.

O perfil que passou nas verificagdes para o dimensionamento a tragado, sera
utilizado para se fazer a verificagdo a compressdo. Para se calcular a resisténcia
deste perfil a compressdo, torna-se necessario determinar o parametro “p”.
Fazendo uso das propriedades geomeétricas do perfil @ dos comprimentos de

flambagem no plano e fora do plano informados no arquivo de entrada, € possivel

avaliar o valor dos pardmetros “A," e "XY " que serao utilizados para calcular “p,”
e "p,". A verificagio a compresséo ¢ feita com o menor dos valores determinados

anteriormente. Caso o perfil ndo passe na verificagdo, novo perfil € escolhido no

[

banco de dados. Novamente, calcula-se os valores para “p,” e “p,". Nova

verificagédo e feita. Este proCesso e repetido até que o perfil passe nesta
verificagdo. Finalmente, faz-se a verificagédo do limite de esbeltez a compresséo
da barra. Caso o perfil ndo passe nesta verificagdo, novo perfil € escolhido até
que este consiga atender os requisitos de esbeltez minima para a pega estrutural.
Terminada esta verificagdo, o perfil é considerado dimensionado. O processo
descrito acima & repetido sistematicamente para todas as barras da estrutura
para que estas possam ser dimensionadas.

Um procedimento foi desenvolvido para agrupar os perfis dimensionados.
Este procedimento é utilizado apds a estrutura ser completamente dimensionada.
O grupo de cada barra da estrutura & informado no bioco de entrada das
designag¢des das barras. Uma linha neste bloco deve conter as seguintes
informagdes: barra, nd inicial da barra, no final da barra, grupo que a barra

pertence. Esta lltima informagdo € opcional. Caso nenhum grupo seja definido,
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os perfis ndo serdo agrupados, e os perfis mostrados ao final do
dimensionamento serdo os proprics perfis encontrados no dimensionamento de
cada barra. Caso sejam definidos grupos, o programa determina e adota
automaticamente o maior perfil dimensionado nas barras que formam este grupo.
Desta forma, os perfis pertencentes a um grupo serdo formados pelo mesmo
perfil. Apos o agrupamento dos perfis da estrutura ser realizado, a estrutura €
considerada dimensionada. E importante citar que o usuario deve definir a
simetria da estrutura caso ela exista. Desta forma, barras simétricas apresentardo
o mesmo perfil ap6s o dimensionamento.

Com os novos perfis obtidos no dimensionamento, nova anéalise estrutural
realizada e novos esforgos de calculos sdo determinados. Com estes novos
esforgos, a estrutura é dimensionada novamente. Isto é feito até que os perfis
obtidos no dimensionamenio anterior sejam iguais aos perfis obtidos no
dimensionamento atual. Quando isto acontecer, diz-se que o0 processo de
dimensionamento convergiu para uma lista de perfis. ksta repetigdo da analise
estrutural e posteriormente dimensionamento ndo é feita normaimente na pratica
quando um estrutura é dimensionada manualmente. Entretanto, ac se mudar os
perfis em uma estrutura, o comportamento estrutural desta se modifica pois novas
propriedades geométricas sdo utilizadas na analise. Desta forma, os esforgos que
agem nas barras também se modificardo. Assim, pode acontecer de um perfil
dimensionado na analise anterior ndo conseguir suportar os esforgos solicitantes
obtidos na analise subsequente. Por este motivo, ha a necessidade de fazer uma
nova verificacdo nos perfis dimensionados. E importante ressaltar que os efeitos
de ndo linearidade geomeétrica e fisica do material contribuem para que os perfis
se modifiquem durante o dimensionamento. Todo o procedimento descrito
anteriormente e feito considerando os valores de "K” iguais aos estabelecidos no
item H-6 do anexo H da norma “NBR 8800". Apdés a estrutura ter sido
dimensionada, a seguranga desta para o carregamentos a qual esta sujeifa é
verificada atraveés de analise de instabilidade. Este procedimento € realizado para
verificar se apos o dimensionamento, a estrulura esta segura ac problema de

instabilidade estrutural.
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6.9 Exemplos Numéricos

6.9.1 Exemplo Numérico 1 - Trelica Metalica
O primeiro teste de dimensionamento foi realizado na estrutura trelicada

mostrada na figura 6.7. Todas as barras da estrutura sdo compostas de perfis
dupla cantoneira de abas iguais. As ligagdes entre as barras da estrutura séo
feitas utilizando chapas de ligagdo e soldas. Neste exemplo, as a¢des mostradas
na fabela 6.4 foram adotadas no dimensionamento. O principal objetivo deste
exemplo foi verificar se os efeitos de ndo linearidade geométrica e fisica do
material podiam modificar os perfis obtidos no dimensionamento em regime
elasto-linear. E importante ressaltar que o dimensioamento em regime elasto-
linear e utilizado pela maioria dos projetistas que dimensionam estruturas
metélicas. Além do mais, a maioria dos programas de dimensionamento que
estdo disponiveis no mercado fazem o dimensionamento ndo considerando os

efeitos mencionados anteriormente.

Tabela 6.4 — Combinagdo das agdes aplicadas na estrutura trelicada.

Combinagéo das Agdes para a Estrutura treligada
Combinagdo | Py(kN) | Pa(kN) | Pa(kN) | P4(kN) | Ps(kN) | Pg(kN) | Pz(kN)
Comb. | -10,60 | -10,60 | -10,60 | -10,60 | -10,60 | -10,60 | -10,60
Comb. 1l 10,60 | 1060 | 10,60 | 10,60 | 10,60 | 10,60 i 10,60

Y

Tram,

@ Posigio dos Contraventamentos

16000mm

Figura 6.7 — Treliga metalica composta por perfis dupla cantoneira de abas iguais.

Os resultados obtidos para os quatro tipos de dimensionamento disponiveis
no programa sdo apresentados nas tabelas do dimensionamento emitidas pelo

programa. Estas tabelas sdo apresentadas no final deste exemplo.
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Neste exemplo, verificou-se que quando o dimensionamento da estrutura foi
feito considerando apenas o efeito de nio linearidade fisica do material, os perfis |
na estrutura n&do sofreram modificagdo em relagdo ao dimensionamento elasto-
linear. Por outro lado, quando o dimensionamento foi feito considerando o efeito
de nao linearidade geometrica, as barras 10 (e 20, estrutura simétrica) da
estrutura se modificaram em relagdo ao dimensionamento elasto-linear. No
dimensionamento elasto-linear, um perfil dupla cantoneira de 2.24x2.24x0.32 era
capaz de suportar os esforgos solicitantes. Devido ao efeito de né&o linearidade
geometrica, os esforgos na estrutura se modificaram, e a barra teve que ser
alterada (2.5x2.5x0.32) para poder suportar os novos esforgos. O mesmo pode ser
dito quando o dimensionamento foi feito considerando os efeitos de néo
linearidade fisica e geométrica do material atuando em conjunto. As modificagbes
nos perfis neste tipo de dimensionamento foram maiores que no caso anterior.
Além da barra 10 da estrutura, as barras 1 (29), 2 (28) e 8 (22) sofreram
modificagbes que foram produzidas devido aos efeitos considerados, acarretando
na necessidade de perfis com novas propriedades geométricas para poder
suportar os esforgos que atuam na estrutura.

Baseado nestas observagdes, constata-se que os efeitos de ndo linearidade
fisica do material e geométrica podem alterar os perfis que compordo uma
estrutura. E importante ressaltar que a comparacdo esta sendo feita tendo como
referéncia os perfis obtidos no dimensionamento elasto-linear. Para verificar o
nivel de seguranga que a estrutura apresenta apos o dimensionamento, as cargas
criticas de instabilidade elastica e inelastica da estrutura para os dois tipos de
combinagbes das agbes e para os quatro tipos de dimensionamentos foram
determinadas e sdo apresentadas na tabela 6.5. A terceira e quarta linha da
tabela indicam o tipo de analise de instabilidade que foi realizado: elastica e
inelastica, receptivamente. Estas analises foram realizadas para todos os tipos de
dimensionamento que estdo disponiveis no programa. Estes tipos de
dimensionamento sdo indicados na terceira, quarta, quinta e sexta colunas. Como
a estrutura esta sujeita a dois tipos de carregamentos, cada dimensionamento
apresentara duas cargas criticas, uma para cada carregamento. Passando para a
andlise dos resultados obtidos, observa-se que os pardmetros de instabilidade

elasticos encontrados s&o sempre maiores que 1,0. Isto indica que a estrutura
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estd segura quanto ao problema de instabilidade elastica para os carregamentos
a qual foi dimensionada. Para o caso de instabilidade inelastica, em alguns casos
a estrutura atingiu a instabilidade e em outros, a analise de instabilidade foi
interrompida porque aiguma das barras da estrutura se plastificou completamente,
indicando a formacdo de uma rotula plastica na estrutura. Estes casos sao
indicados na tabela por um asterisco. E importante ressaltar qgue em todos os
casos de plastificagdo da se¢do transversal da barra, a carga de plastificagdo
(assim definida) foi maior que 1,0. Era esperado que isto acontecesse pois a barra
& dimensionada pelas equagdes de iteragdo da norma, a qual estabelece que a
agdo de calculo dividida pela resisténcia de calculo ndo seja maior que 1,0. O fato
da barra se plastificar com um valor maior do que 1,0 (isto indica que o
carregamento deve ser majorado de um valor maior do que a estrutura esta
sujeita) indica que a barra esta com folga de resisténcia. Constata-se também que
a carga de instabilidade inelastica € inferior a carga de instabilidade elastica. O
efeito de néo linearidade fisica do material reduz a capacidade portante da
estrutura, diminuindo assim o valor da carga critica. Este fato ja foi explicado nos
exemplos analisados no capitulo 5 deste trabalho. Os parametros de instabilidade
obtidos em cada tipo de dimensionamento ndo devem ser comparados entre si,

pois a composigdo da estrutura € diferente para cada tipo de dimensionamento.

Tabela 6.5 — Pardmetros de instabilidade para a estrutura dimensionada

Parametros de Instabilidade obtidos apés o dimensionamento da estrutura

Tipo de Tipos de Dimensionamento
Analise Combinagao 1" Ordem 1" Ordem 2" Ordem 2" Ordem
E-Cte E-var E-Cte E-var
Instabilidade | Comb. | 3,505 3,505 3,438 4121
E‘(f‘,ﬁ"‘)’a Comb. i 4,294 4,294 4,294 4,302
Instabilidade | Comb. i 1,936 1,936 1,866 2,258
'““Eii,“;“a Comb. 1l 3,021 3,021 ©*3,101 3,346

* A analise de instabilidade se encerra por plastificagdo de alguma barra.

Os exemplos que serdo analisados a seguir foram desenvolvidos de tal
forma que as estruturas pudessem ser executadas, admitindo que estas fossem
casos reais de projetos a serem desenvolvidos. Para tanto, definiu-se uma
tipologia a ser adotada para cada estrutura e arbitrou-se um local em que estas
seriam construidas. Desta forma, as agbes puderam ser definidas e calculadas
através de um procedimento de calculo.



TABELA DO DIMENSIONAMENTO AUTOMATIZADO - ANALISE EM PRIMEIRA-ORDEM ELASTO-LINEAR

Bar.|Grup.] Nd(-) | Nd(+) | compr.| Perfil Utilizado | Ag | An | Ae | Rd(+) | Kx| Lx | Ky | Ly |Kxbx/rc|Kyly/ry|Rox|Roy}| Rd(-)
1 1 |151,19}-151,19| 206,16 7.6x7.6x .64 | 18,58] 18,58 | 18,58 | 418,05} 1,0 | 205,16} 1,0 {412,31| 107,83 | 139,77 {0,56{0,37]156,30
2 2 |150,96[-150,96| 206,16| 7.6x7.6x .64 | 18,58 18,58 18,58| 418,05} 1,01206,16] 1,0 |412,31| 107,93 | 139,77 | 0,56} 0,37156,30
3 3 1131,13{-131,13]206,16| 7.6x7.6x.64 118,58} 18,58| 18,58|418,05| 1,0 1206,16] 1,0 (412,31} 107,93 | 139,77 | 0,56 0,37 156,30
4 4 1109,08]-109,08]208,16| 7.6x76x.48 }14,06|14,06| 14,06 316,35| 1,01206,16¢ 1,0 |412,31| 106,82 | 141,20 {0,567|0,38| 118,78
5 5 30,33 | -30,3331200,00| 44x44x.48 | 8,00 | 800 | 8,00 | 180,00] 1,0 {200,001 1,01400,00| 147,06 | 190,48 | 0,28|0,18] 32,89
6 6 10,99 | -10,89 1 200,00 44x44x.32 | 542 | 542 | 542 | 121,95] 1,01200,00{ 1,0 |400,00| 143,88 ; 192,31 | 0,2210,14| 14,79
7 7 10,34 | -10,34 1 200,00 44x44x 32 | 542 | 542 | 542 |121,95] 1,0 |1200,00| 1,0 1400,00| 143,88 | 192,31 |0,2210,14| 14,79
8 8 131,29 |-31,29]200,00| 44x44x.48 | 8,00 | 8,00} 8,00 |180,00} 1,0{200,00| 1,0400,00| 147,06 | 190,48 | 0,28]0,18] 32,89
9 9 980 | -9,80 | 50,00 [224x224x.32| 264 | 264 | 264 | 59,40 11,01 50,00] 1,0 50,00 7576 | 42,37 |0,64]0,83} 37,78
10| 10 | 1590 | -1590}100,00|2.24x2.24x .32| 2,64 | 2,64 | 2,64 | 59,40 | 1,0{100,00| 1,0|100,00{ 151,52 { 84,75 |0,27{0,58] 15,99
11] 11 | 20,94 | -20,94 | 150,00} 3.2x32x.32 | 3,86 | 3,86 | 3,86 | 86,85 | 1,0{150,00| 1,0|150,00] 153,06 { 95,54 |0,26]0,51] 22,99
121 12 | 0,05 | -0,05 | 200,00 3.8x38x.32 | 484 | 464 | 464 | 104,40} 1,0[200,00] 1,0 {200,00{ 169,49 | 109,89 10,16{ 0,37} 19,44
131 13 | 21,60 | -21,60122361] 44x44x .32 | 542 | 542 542 |121,95] 1,0|223,61} 1,0(223,61} 192,76 | 120,87 10,24|0,45] 25,74
141 14 | 26,59 | -26,59 1250,00] 4.4x44x.32 | 542 | 542 | 542 |121,95] 1,0]250,00] 1,0{250,00] 179,86 | 120,19 {0,14]0,33| 28,49
151 15 | 29,58 | -20,58 {282,841 51x51x .48 | 9,16 | 9,16 | 9,16 | 206,10 1,0 282,84 1,0{282,84] 179,01 | 118,84 {0,15{0,33| 35,79
161 15 | 29,58 | -20,58 1282841 51x51x.48 | 9,16 | 8,16 | 8,16 | 206,10 | 1,0 [282,84] 1,0 1282,84] 179,01 | 118,84 [ 0,15|0,33| 35,79
17 ] 14 | 26,59 | -26,59 1 250,00] 44x44x.32 | 542 | 542 | 542 | 121,95 1,0 250,00 1,0|250,00] 179,86 | 120,19 [0,14|0,33| 28,49
18] 13 | 21,60 1-216022361] 44x44x.32 | 542 | 542 | 542 |121,85] 1,01223,61} 1,01223,61] 192,76 | 120,87 | 0,24]|0,45| 29,74
191 11 | 20,94 |-2094 1150,00] 32x32x.32 | 3,86 | 3,86 | 3,86 | 86,85 | 1,01150,00{ 1,0|150,00| 153,06 | 95,54 |0,26)0,51| 22,99
201 10 | 1590 | -15,80 1 100,00|12.24x2.24x 32| 2,64 | 2,64 | 2,64 | 59,40 | 1,0|100,00} 1,0 100,001 151,52 | 84,75 [0,27|0,68| 15,89
21 9 9,80 | 9,80 | 50,00 |224x224x 32| 264 | 264 } 264 | 59,40 { 1,0]| 50,00 1,0 50,00 75,76 | 42,37 |0,64|0,83| 37,78
22 8 31,29 | -31,29 1 200,00 44x4.4x.48 | 8,00 | 800 | 800 1180,00| 1,0200,00} 1,0]400,00] 147,06 | 190,48 {0,28]0,18( 32,89
231 7 | 1034 ] -10,34 {20000 44x44x.32 | 542 | 542 } 542 |121,95| 1,0 200,00} 1,0 |400,00] 143,88 | 192,31 [0,22]0,14| 14,79
24 B 10,99 | -10,99 | 200,00 | 44x4.4x.32 | 542 | 542 | 542 | 121,95 1,0 |200,00} 1,0 [400,00] 143,88 | 192,31 | 0,22]0,14| 14,79
251 5 | 30,33 |-30,33}1200,00| 44x44x.48 | 800 | 8,00 } 8,00 | 180,00 1,0]200,00} 1,0 {400,001 147,06 | 190,48 ;1 0,28]0,18] 32,89
261 4 |109,08]-109,08] 206,16 7.6x7.6x .48 | 14,06 14,06} 14,06} 316,35| 1,0 206,16} 1,0 |412,31] 106,82 | 141,20 | 0,57|0,38| 118,78
271 3 |[131,13]-131,13]206,16| 7.6x7.6x .64 | 18,58| 18,58} 18,58|418,05} 1,0 |206,16} 1,0 {412,31]| 107,93 | 139,77 { 0,56/ 0,37}156,30
28 1 2 [150,96(-150,96| 206,16| 76x76x .64 | 18,58 18,568 18,58]|418,05]| 1,0]206,16] 1,0 {412,31{ 107,93 | 139,77 10,561 0,37 | 156,30
291 1 |15119|-151,191206,16] 7.6x76x .64 | 18,58 (18,58 18,58 418,05 1,0|206,16] 1,01412,31] 107,93 | 139,77 10,56(0,37 156,30
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TABELA DO DIMENSIONAMENTO AUTOMATIZADO -ANALISE EM PRIMEIRA ORDEM - E - VARIAVEL

Bar.iGrup.j Nd{-}) | Nd(+) | compr.| Perfil Utilizado | Ag | An Ae | Rd(+) ] Kx | Lx | Ky! Ly {Kxbxrx{KylLy/ry{Rox|Royl Rd({-)
1 1 |151,25|-151,25{ 206,161 76x7.6x.64 |18,58| 18,58 18,568|418,05| 1,0 (206,16] 1,0{412,31} 107,93 | 139,77 0,56} 0,37| 156,30
2 2 |151,04|-151,04] 206,16] 76x7.6x.64 {18,58]| 18,58 18,581418,05| 1,0 |206,16] 1,0 1412,31} 107,93 | 139,77 | 0,56} 0,37 156,30
3 3 |131,141-131,14| 206,16 7.6x76x.64 | 18,58| 18,58| 18,58 |418,05| 1,0 |206,167 1,0 412,31} 107,93 | 139,77 |0,56]0,37| 156,30
4 4 1109,08)-109,08{206,16| 7.6x7.6x.48 | 14,06| 14,06} 14,06| 316,35| 1,0 (206,16} 1,0 1412311 106,82 | 141,20 {0,5710,38|118,78
5 5 | 30,38 ]-30,38|200,00| 44x44x.48 | 8,00 | 8,00 | 800 | 180,00] 1,0 1200,00] 1,0 }400,00| 147,06 | 190,48 |0,28|0,18] 32,89
6 6 10,99 | -10,99 ] 200,00 44x44x .32 | 542 ] 542 | 542 1121,85] 1,0 {200,00| 1,0 |400,00| 143,88 | 162,31 |0,2210,14{ 14,79
7 7 ] 10,351 -10,351200,00) 44x44x.32 | 542 | 542 ) 542 | 121,95 1,0]200,00] 1,0 |400,00} 143,88 | 192,31 10,22} 0,14| 14,79
8 8 | 3133]-31,33{200,00] 44x44x.48 | 8,00 8,00 | 8,00 |180,00| 1,0|200,00{ 1,0 1400,00{ 147,06 | 190,48 {0,28{0,18| 32,89
g 9 9,86 | -9,86 | 50,00 1224x224x.32| 264 | 264 | 264 | 59,40 [ 1,0[ 50,001 1,0} 50,00} 75,76 | 42,37 {0,64{0,83| 37,78
10| 10 | 1589 | -15,89|100,00|12.24 x2.24x .32| 2,64 | 2,64 | 2,64 | 53,40 | 1,0]100,00] 1,0 {100,00| 151,52 | 84,75 |0,27|0,58] 15,99
|11 11 | 20,97 | -20,87 | 150,00| 3.2x3.2x.32 | 3,86 | 3,86 | 3,86 | 86,85 | 1,0{150,00f 1,0[150,00] 153,06 | 95,54 |0,26]0,51{ 22,99
121 12 1 0,06 | -0,06 |200,00] 3.8x38x.32 | 464 | 464 | 464 | 104,40 1,0 {200,00] 1,0 |200,00| 169,49 | 109,89 |0,16]0,37| 19,44
13| 13 | 21,66 | -21,66 223,61 44x44x 32 | 542 ] 5421 542 121,95 1,0 223,61} 1,0]1223,61] 192,76 | 120,87 {0,2410,45] 29,74
14| 14 | 26,60 | -26,60|250,001 44x44x.32 | 542 | 542 | 542 | 121,95| 1,0|250,00] 1,0 | 250,00 179,86 | 120,19 {0,14]0,33] 28,49
151 15 | 29,62 | -29,62 282,84 51x51x.48 | 9,16 | 9,16 | 9,16 | 206,10 1,0 |282,84] 1,0 }282,84| 179,01 | 118,84 {0,15| 0,33} 35,79
161 16 | 29,62 1-2962128284| 51x51x.48 | 9,16 | 9,16 | 9,16 | 206,101 1,01282,84| 1,0 1282,84| 179,01 | 118,84 |0,15] 0,33} 35,79
17| 14 | 26,60 | -2660 | 250,00| 44x44x.32 | 542 | 542 | 542 | 121,95] 1,0 |250,00] 1,0 |250,00| 179,86 | 120,19 |0,14]0,33| 28,49
18| 13 | 21,66 | -21,66 1223611 44x44x.32 | 542 | 542 | 542 {121,951 1,01223,61! 1,0 223,61 192,76 | 120,87 10,24} 0,45] 29,74
191 11 | 20,97 1 -20,97 (150,00} 32x32x.32 | 3,86 { 3,86 | 3,86 | 86,85 { 1,01150,00; 1,0]150,00] 153,06 | 95,54 [0,26:0,61| 22,99
20 10 | 1589 | 1589100001224 x224x .32} 264 | 2,64 | 2,64 | 5940 | 1,0]100,00] 1,0 [100,00| 151,52 | 84,75 |0,27{0,58] 15,99
21 9 986 | -9,86 | 50,00 {224x2.24x.32] 264 | 264 | 2,64 | 5940 | 1,0| 50,00} 1,0| 50,00} 75,76 | 42,37 |0,64|0,83}| 37,78
22| 8 | 31,33 |-31,33]|200,00] 44x44x.48 | 8,00 | 8,00 | 8,00 |180,00| 1,0 |200,00{ 1,0 [400,00f 147,06 | 190,48 |0,28{0,18] 32,89
23] 7 | 10,35 |-10,35]200,00| 44x44x.32 | 542 | 542 | 542 | 121,85] 1,01200,00{ 1,0 [400,00| 143,88 | 192,31 {0,22]| 0,14 14,79
241 6 | 10,99 | -10,991200,00| 44x44x.32 | 542 | 542 | 542 | 121,95] 1,0 |200,00] 1,0 [400,00|{ 143,88 | 192,31 {0,22|0,14] 14,79
251 5 | 30,38 1-30,381200,00] 44x44x.48 | 8,00 | 8,00 | 8,00 | 180,00 1,0 200,00 1,0 [400,00| 147,06 | 190,48 |0,28]0,18] 32,89
26| 4 ]109,08;-109,08/206,16] 76x7.6x.48 | 14,06| 14,06| 14,06 | 316,35} 1,0 {206,16} 1,0 {412,31] 106,82 | 141,20 }10,57]0,38|118,78
27| 3 |131141-131,14| 20616, 76x76x .64 {1858 18,58 18,58 |418,05} 1,0{206,16] 1,0(412,31| 107,93 | 139,77 | 0,56} 0,37]156,30
28 2 151,04 ]-151,04} 206,16] 76x76x.64 | 18,58!:18,58:18,58]418,051 1,0206,16] 1,0 {412,371} 107,93 | 139,77 |0,566]0,37| 156,30
29 1 151,25(-151,25] 206,16{ 76x7.6x.64 {18,58]18,58|18,581418,05] 1,0 |206,16] 1,0 |412,31; 107,93 | 139,77 {0,561 0,37 [ 156,30
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TABELA DO DIMENSIONAMENTO AUTOMATIZADO - ANALISE EM SEGUNDA-ORDEM - £ - CONSTANTE

Bar.|Grup.| Nd(-) | Nd(+) | compr.| Perfil Utilizado | Ag | An Ae | Rd(+) | Kx| Lx | Ky| Ly |Kxx/rx|KyLy/ry!|Rox|Royi Rd(-)
1 1 |148,201-154,48| 206,16 76x7.6x .64 | 18,58| 18,58 18,58 418,05| 1,0 {206,16] 1,0 |412,31| 87,35 | 122,35 10,56 0,37}156,30
2 2 114774115450} 20616} 76x76x.64 118,58)|18,68| 18,58 418,05 1,01206,16] 1,0 141231} 87,35 | 122,350,561 0,37 156,30
3 3 [129,25]-133,12] 206,16 7.6x7.6x .64 | 18,58|18,58] 18,58 418,05| 1,0 |206,16] 1,0 412,31} 107,83 | 139,77 | 0,56} 0,37]156,30
4 4 1107,90{-110,34] 206,16] 7.6x7.6x .48 | 14,06]| 14,06 14,06 | 316,35{ 1,0 [206,16] 1,0 {412,31| 106,82 | 141,20 |0,57}0,38]| 118,78
5 9 13199 {-2885[200,00f 44x44x.48 | 8,00 | 8,00 | 8,00 | 180,00 1,0 |200,00] 1,0 |400,00| 147,06 | 190,48 |0,21{0,15| 30,07
6 6 | 11,12 1-10,86 |200,00| 44x44x.32 | 542 | 542 | 542 | 121,95 1,0{200,00| 1,0 |400,00| 143,88 | 192,31 | 0,22 0,14} 14,79
7 7 9,81 | -10,83 120000 44x44x.32 | 542§ 542 | 542 ]121,985] 1,01200,00] 1,0]400,00] 143,88 | 192,31 10,22|10,14] 14,79
8 8 | 30,40 |-3227|200,00] 44x44x.48 | 800 | 800 { 8,00 ]180,00] 1,01200,00| 1,0}400,00] 147,06 | 190,48 | 0,28|0,18{ 32,89
9 g 8,96 | -10,74| 50,00 |2.24x224x.32| 264 | 264 | 2,64 | 5940 | 1,0| 50,00 | 1,0| 50,00} 75,76 | 42,37 |0,64]|0,83| 37,78
101 10 | 1539 | -16,46 1 100,00| 25x25x.32 | 296 | 2,96 | 2,96 | 66,60 | 1,0 [100,00{ 1,0 1100,00| 151,52 | 80,65 |0,34|0,64] 22,82
11} 11 | 20,56 | -21,34 ] 150,00] 3.2x32x.32 | 3,86 | 3,86 | 3,86 | 86,85 | 1,0 [150,00] 1,0 [150,00| 153,06 | 95,54 |0,260,51| 22,99
12| 12 1 0,01 | -0,09 [ 200,00} 3.8x38x.32 | 464 | 464 | 464 1104,40| 1,0|200,00] 1,0 |200,00| 169,49 | 109,89 10,16}0,37| 19,44
13| 13 | 23,32 [ -20,05 | 22361 44x44x.32 | 542 | 542 | 542 | 121,95] 1,0 {223,61| 1,0223,61| 192,76 | 120,87 | 0,24]|0,45] 29,74
14| 14 | 27,51 | -25,73 | 250,00| 44x44x.32 | 542 | 542 | 542 }121,95] 1,0{250,00} 1,0 |250,00| 179,86 | 120,19 {0,14|0,33] 28,49
15| 15 | 30,16 | -29,04 | 282,84 51x51x.48 | 916 | 9,16 | 9,16 | 206,10} 1,0{282,84| 1,0 [282,84] 179,01 | 118,84 |0,15]0,33} 35,79
161 15 | 30,16 | -29,04 | 282,84 51x51x.48 | 916 | 9,16 | 9,16 | 206,10 1,0282,84] 1,0(282,84] 179,01 | 118,84 |0,15| 0,33} 35,79
171 14 | 27,51 | -25,73 | 250,00 44x44x.32 | 542 | 542 | 542 | 121,95 1,0 250,00} 1,0 {250,00{ 179,86 | 120,19 |0,14| 0,33} 28,49
181 13 | 23,32 | -20,051223,61| 44x44x.32 | 542 | 542 | 542 |121,95| 1,0 223,61} 1,01223,61] 192,76 | 120,87 |0,24| 0,45} 29,74
19| 11 | 20,56 | -21,34 1 150,00 32x32x.32 | 3,86 | 3,86 | 3,86 | 86,85 | 1,0 150,00} 1,0 {150,00| 153,06 | 95,54 |0,26[/0,51 2299
20| 10 | 1539 | -16,46 | 100,00| 25x25x.32 | 2,96 | 2,96 | 2,96 | 66,60 | 1,0|100,00| 1,0{100,00{ 151,52 | 80,65 |[0,34|0,64] 22,82
21] 9 8,96 | -10,74 | 50,00 |2.24x224x.32| 264 | 264 | 264 | 5940 | 1,0] 50,001 1,0} 50,00 75,76 | 42,37 |0,64|0,83] 37,78
22| 8 | 30,40 | -32,27 1 200,00F 44x44x .48 | 800} 8,00 | 8,00 | 180,00 1,0|200,00] 1,0 {400,00| 147,06 | 190,48 |0,28]|0,18{ 32,89
23 7 9,81 [ -10,93]200,00] 44x44x.32 | 542 | 542 | 542 | 121,85] 1,0{200,00{ 1,0 [400,00| 143,88 | 192,31 | 0,22]0,14{ 14,79
241 6 | 11,12 ]1-10,86 [200,00] 44x44x.32 | 542 | 542§ 542 1121,95] 1,0 {200,00{ 1,0 |400,00| 143,88 | 192,31 [ 0,22} 0,14} 14,79
251 5 | 31,99 ]-28,85|200,00f 44x44x.48 | 8,00 | 8,00 { 8,00 | 180,00 1,0 {200,00| 1,0 {400,00| 147,06 | 190,48 |0,21]0,15{ 30,07
26 4 1107,901-110,34| 206,16 | 7.6x7.6x .48 | 14,06| 14,06 14,06| 316,35 1,0 |206,16| 1,0 [412,31| 106,82 | 141,20 |0,57}0,38]1118,78
271 3 1129,25}-13312/206,16| 76x7.6x .64 |18,58|18,58!18,58|418,05] 1,0 {206,16] 1,0 [412,31| 107,93 | 139,77 10,56} 0,37[156,30
28 2 | 147,74 1154 50| 206,16 76x7.6x .64 | 18,58| 18,58 18,58 | 418,05 1,0 {206,16] 1,0 |412,31] 87,35 | 122,35 10,56/ 0,37|156,30
29 1 148,20 |-154,48) 206,16 | 7.6x7.6x .64 | 18,58 18,58| 18,58 418,05| 1,01206,16} 1,0 |412,31] 87,35 | 122,35 10,66/ 0,37]156,30
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TABELA DO DIMENSIONAMENTO AUTOMATIZADO - ANALISE EM SEGUNDA-ORDEM - E - VARIAVEL

Bar{Grup.| Nd(-} | Nd(+) | compr.{ Perfil Utilizado | Ag | An Ae [ Rd(+) I Kx| Lx | Ky| Ly {Kxbx/mxiKyly/ryiRox|Roy{ Rd{-)
1 1 |146,74}-156,39| 206,16| 76x7.6x.8 |22,96(2296]22,96|51660| 1,0(206,16| 1,0{412,31] 88,10 | 120,21 |0,56]0,38]198,07
2 2 |146,20}-156,59| 206,16 76x76x.8 |22,96}22,96]2296|516,60| 1,0|206,16{ 1,01412,31| 88,10 | 120,21 [ 0,56{0,38]188,07
3 3 |[128,19]-134,32| 206,16| 76x7.6x .64 | 18,58} 18,58} 18,58 |418,05| 1,0 (206,16 1,0{412,31] 107,93 | 139,77 [0,560,37}156,30
4 4 1107,18]-111,20]206,16| 76x76x .48 | 14,06| 14,06{ 14,06 316,351 1,0 |206,16] 1,0{412,31] 106,82 | 141,20 | 0,57|0,38{118,78
5 5 |3249|-27,871200,00] 44x44x.48 | 8,00 | 8,00 | 8,00 |180,00{ 1,0{200,00{ 1,0 |400,00! 147,06 | 190,48 {0,21]0,15] 30,07
6 6 | 10,78 | -10,40|200,00| 44x44x.32 | 542 | 542 | 542 | 121,95] 1,0 {200,00| 1,0 ]400,00| 143,88 | 192,31 10,22}|0,14| 14,79
7 7 9,94 |-11,62]200,00] 44x44x.32 | 542 | 542 | 542 | 121,95] 1,0 200,00} 1,0 1400,00] 143,88 | 192,31 | 0,22]0,14] 14,79
8 | 8 | 30,37 |-3323]|200,00] 51x51x.48 | 9,16 | 9,16 | 9,16 | 206,10] 1,0 |200,00| 1,0 {400,00{ 149,25 | 187,79 | 0,36{ 0,23 46,71
9 9 8,66 | -11,26] 50,00 {2.24x224x.32| 2,64 | 264 | 264 | 59,40 | 1,0| 50,00 ] 1,0 50,00 75,76 | 42,37 |0,64]|0,83} 37,78
10| 10 | 15,12 | -16,72 1 100,00] 25x2.5x.32 | 2,96 | 2,96 | 2,96 | 66,60 | 1,0{100,00| 1,0 | 100,00] 151,52 | 80,65 |0,34|0,64| 22,82
11] 11 | 20,40 | -21,62 150,00 32x3.2x.32 | 3,86 | 3,86 | 3,86 | 86,85 | 1,0{150,00{ 1,0 | 150,00] 153,06 | 95,54 10,26]|0,51| 22,99
12| 12 0,03 | -0,12 [200,00| 38x38x.32 | 4,64 | 464 | 4,64 | 104,40 1,0200,00] 1,0 200,00] 169,49 | 109,89 | 0,161 0,37| 19,44
131 13 | 2430 | -19,48 | 223,61 44x44x.32 | 542 | 542 | 542 | 121,85] 1,0]223,61| 1,0|223,61] 192,76 | 120,87 | 0,24]0,45] 29,74
141 14 | 27,96 | -25,30 | 250,00] 44x4.4x .32 | 542 | 542 | 542 {121,85] 1,0]250,00| 1,0 |250,00] 179,86 | 120,19 ]0,14| 0,33} 28,49
15| 15 | 30,55 | -28,78 1282,84| 51x51x.48 | 9,16 | 9,16 | 9,16 | 206,10 1,0 {282,84| 1,0 [282,84| 179,01 | 118,84 {0,15|0,33| 35,79
16 | 15 | 30,55 {-28,78(282,84| 51x51x.48 | 916 | 9,16 | 9,16 | 206,10| 1,0 {282,84| 1,0 ]1282,84] 179,01 | 118,84 |0,15]0,33| 35,79
171 14 | 27,96 | -2530 | 250,00 44x44x.32 | 542 | 542 | 542 | 121,95] 1,0|2560,00} 1,0 1250,00| 179,86 | 120,19 {0,14}0,33| 28,49
18] 13 | 24,30 | -19,48 | 223861 | 44x44x.32 | 5421 542 | 542 | 121,95| 1,01223,61} 1,01223,61| 192,76 | 120,87 {0,241 0,45] 29,74
19 11 20,40 | -21621150,00| 3.2x32x.32 { 3,861 3,86 | 3,86 | 86,85 | 1,01150,00] 1,0 [150,00] 153,06 | 9554 [0,26{0,611 2299
20| 10 | 15,12 ) -16,72{100,00] 25x25x.32 | 296 | 2,96 | 2,96 | 66,60 | 1,0]100,00{ 1,0 1100,00] 151,52 | 80,65 |0,34|0,64] 22,82
211 9 8,66 {-11,26| 50,00 |2.24x224x.32| 264 | 264 | 264 | 5940 | 1,0| 50,00| 1,0] 50,00 75,76 | 42,37 |0,64|0,83| 37,78
221 8 | 30,37 {-33,23|200,00{ 5.1x51x.48 | 9,16 | 9,16 | 9,16 | 206,10} 1,0 |200,00| 1,0 {400,00{ 149,25 | 187,79 {0,36]0,23| 46,71
23 7 9,94 | -11,62|200,00] 44x44x.32 | 542 | 542 | 542 | 121,95 1,0/200,00] 1,0 1400,00{ 143,88 | 192,31 10,22]|0,14| 14,79
24| 6 | 10,78 | -10,40 | 200,00| 4.4x44x.32 | 542 | 542 | 542 |{121,95] 1,0]200,00| 1,0 |400,00] 143,88 | 192,31 {0,22]0,14| 14,79
25| 5 | 32,49 | -27,87 | 200,00| 4.4x4.4x .48 | 8,00 | 8,00 | 8,00 | 180,00] 1,01200,00( 1,0 ]400,00{ 147,06 | 190,48 10,21}0,15] 30,07
261 4 |107,18]-111,20{206,16] 7.6x7.6x.48 |14,06] 14,06|14,06]316,35| 1,0 {206,16{ 1,0 ]412,31| 106,82 | 141,20 {0,57{0,38{118,78
27 3 [128,191-134,32]206,16| 7.6x7.6x .64 | 18,68} 18,58 18,58]|418,05| 1,0 {206,16) 1,0 }412,31]| 107,93 | 139,77 {0,56]|0,37|156,30
28 2 | 146,201-156,58| 206,16] 76x76x.8 |22,96|22,96}2296|51660| 1,0(206,16| 1,01412,31| 88,10 | 120,21 10,56]0,38|198,07
29 1 146,74 1-156,39] 206,16{ 7.6x7.6x.8 |22,96|2296]2296|516,60| 1,0|206,16] 1,0{412,31| 88,10 | 120,21 |0,56{0,38]198,07
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6.9.2 Exemplo Numérico 2 — Galpé&o com telhado em estrutura metalica trelicada
em duas aguas

Neste exemplo, desejava-se construir uma estrutura em uma area de
(50mx16,50m) para uso industrial. Para tanto, decidiu-se que esta area seria
coberta por um galpdo formado por porticos compostos por pilares de concreto e
telhado treligado metalico. Para cobrir toda a area, os porticos foram distanciados
de 5 em 5 metros. Desta forma, houve a necessidade de um total de 11 pérticos
para compor a estrutura. O esquema estatico do pértico transversal da estrutura
pode ser visualizado na figura 6.8.

Y

® Posigdo dos Contraventamentos

! 44 9000mm

/ Pilares de Concrelo Armado -w~\ >

» 77 T »>
L 16500mm

Figura 6.8 — Pdrtico transversal constituido de pilares em concreto armado e trave
trelicada de ago.

Definiu-se que as barras das trelicas do telhado seriam compostas por perfis
dupla cantoneira de abas iguais. As ligagbes entre as barras da estrutura séo
feitas utilizando chapas de ligagdo e solda. Para determinagdo das agdes,
admitiu-se que as telhas do telhado sf8o onduladas e fabricadas de fibrocimento
com 6mm de espessura. O peso das telhas foi estimado ser igual a 183,35N/m?.
As tergas sao feitas de chapa dobrada e o peso destas foram determinados

através da seguinte relagdo: 6,0xL(m) (N/m?). O peso das treligas foi avaliado



Tabela 6.6 - Agdes e combinagdes das agdes para a estrutura em duas aguas

Combinagdo das Agbes para Estrutura em Duas Aguas

Acao Permanente | Sobrecarga | Vento 0 | Vent. 80 Combinagao | E:ombinac;éo il Combingao 1!
Dire':;ao X (kN} {kN) (kN) {kN} 1,3Perm.+1,530br. 1,0xPerm.+1 4xVenio O 1,0xPerm.+1,4xVento 90

F1 0,000 0,000 -0,097 0,000 0,000 -0,136 0,000

P1 0,000 0,000 -1,887 -2,359 0,000 -2,642 -3,303

P2 0,000 0,000 -3,774 4,717 0,000 -5,284 -6,604

P3 0,000 0,000 -3,774 4,717 0,000 -5,284 -6,604

P4 0,000 0,000 -3,774 -4,717 0,000 -5,284 -5,604

P5 0,000 0,000 -3,774 -4,717 0,000 -5,284 -5,604

P8 0,000 0,000 0,000 -0,944 0,000 0,000 -1,322

P7 0,000 0,000 3,774 2,830 0,000 5,284 3,962

P8 0,000 , 0,000 3,774 2,830 0,000 5,284 3,962

P9 0,000 0,000 3,774 2,830 0,000 5,284 3,962
P10 0,000 0,000 3,774 2,830 0,000 5,284 3,962
P11 0,000 0,000 1,887 1,416 0,000 2,642 1,982

F2 0,000 0,000 0,097 0,065 0,000 0,136 0,081

Acao Permanente | Sobrecarga | Vento O Vent. 90 Combinagdo | Combinagédo il Combingao ill
Diregio Y (kN) (kN) {kN) {kN) 1,3Perm.+1,5S0br. 1,0xPerm.+1,4xVento 0 1,0xPerm.+1 4xVento 90

F1 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000

P1 -2,096 -0,985 7,043 8,804 -4,202 7,764 10,230

P2 -2,093 -1,969 14,086 17,607 -5,674 17,627 22,557

P3 -2,093 -1,969 14,086 17,607 -5,674 17,627 22,557

P4 -2,093 -1,969 14,086 17,607 5,674 17,627 22 557

P5 -2,093 -1,969 14,086 17,607 -5,674 17,627 22 557

Pg -2,593 -1,969 14,086 14,086 -6,324 17,127 17,127

P7 -2,093 -1,969 14,086 10,565 -5,674 17,627 12,698

P8 -2,093 -1,969 14,086 10,565 -5,674 17.627 12,698

P9 -2,093 -1,969 14,086 10,565 -5,674 17,627 12,698
P10 -2,093 -1,969 14,086 10,565 -5,674 17,627 12,658
P11 -2,093 -0,985 7,043 5,282 -4,198 7.767 5,302

F2 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000

981
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através da seguinte relacdo: 50 + 1,60(Lm) — 15) (N/m?), Considerou-se um peso
de 100N/m para rufos e cumeeiras. Admitiu-se a existéncia de uma sobrecarga de
250N/m? na estrutura de caracter permanente devido & instalagdo de
equipamentos na cobertura. As agdes permanentes devido ao peso das telhas de
fibrocimento, peso proprio da treliga e peso das tergas foram calculados através
da area de influéncia para cada nd da estrutura no qual a terca descarrega as
agbes. A acgdo permanente oriunda do peso do rufo e cumeeiras € calculado
através do comprimento de influéncia para cada né. Estas agGes foram avaliadas
e sdo apresentadas na tabela 6.6. As agbes variaveis devido a sobrecarga foi
determinada também através da area de influéncia para os nds que recebem as
tercas. Elas tambem podem ser visualizadas na tabela 6.6. Para o calculo do
vento, admitiu-se que o galpao tera alto indice de ocupacdo e estad situado na
regido de Campinas em terreno plano e aberto com obstrugdes inferiores a 3,0m.
O valor velocidade basica do vento obtido no mapa das isopletas para regido de
Campinas foi de 45m/s. Os seguintes fatores de corregdo da velocidade basica do
vento foram avaliados e utilizados: S4= 1,0 (topogfafia plana), S, (pilar) = 0,92,
S, (cobertura) = 0,94, S; = 1,0 (galpdo industrial com alto fator de ocupacgao).
Através do uso destes fatores de corregdo da velocidade basica do vento,
determinou-se as velocidades caracteristica do vento para o pilar e cobertura:
Vipilan = 41,40m/s e Viconertura) = 42,30m/s. Com a velocidade caracteristica do
vento no pilar e cobertura, foi possivel determinar a pressdo dindmica do vento
nos pilares e cobertura: Qupian = 1071,23N/m? e Jk(Cobertura) = 1118,31N/m?. Os
coeficientes de pressdo e forma externos e interna foram avaliados através das
condigbes geometricas da estrutura e desta forma as forcas na edificagdo
provocadas pela agdo do vento foram determinadas. Esta forgas podem ser
obtidas na quarta e quinta coluna da tabela 6.6.

A estrutura foi dimensionada para os trés tipos de combinagdes das acles e
para os quatro tipbs de dimensionamentos disponiveis no programa. As
combinagdes das agdes podem ser visualizadas na tabela 6.6. Neste exemplo, a
estrutura foi assumida ser composta por quatro grupos: um grupo para 0 banzo
superior, um para o inferior, um para as diagonais e outro para os montantes. Os
resultados obtidos nos dimensionamentos s&@o apresentados na tabela 6.7.

Observou-se que para nos quatro tipos de dimensionamento, os perfis metalicos
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ndo sofreram modificagdo em relagdo ao dimensionamento elasto-linear. Este fato
pode ser explicado pelo fato dos efeitos de néo linearidade fisica do material e

geomeétrica ndo provocarem mudangas significativas nos esforgos das barras.

Tabela 6.7 — Perfis obtidos no dimensionamento da trelicada em duas aguas.

Perfis Obtidos nos Quatro Tipos de Dimensionamento

DefinigGes Perfil Dimensionado
Grupos 1" Ordem-E - Cte | 1" Ordem - E - var |2 Ordem - E - Cte | 2° Ordem - E - var
1 Banzo |5,10x5,10x0,48 | 5,10x5,10x0,48 | 5,10x5,10x0,48 | 5,10x5,10x0,48
Superior
2 Banzo 7,60x7,60x0,64 | 7,60x7,60x0,64 | 7,60x7,60x0,64 | 7,60x7,60x0,64
Inferior

3 | Diagonais | 7,60x7,60x0,48 | 7,60x7,60x0,48 | 7,60x7,60x0,48 | 7,60x7,60x0,48

4 |Montantes | 5,10x5,10x0,48 | 5,10x5,10x0,48 | 5,10x5,10x0,48 | 5,10x5,10x0,48

A seguranga da estrutura para as trés combinacgbes das ac¢des para cada
tipo de dimensionamento realizado foi avaliada. Para tanto, os parametros de
instabilidade para cada carregamento foram determinados e sdo apresentados na
tabela 6.8. Os parametros de instabilidade encontrados para todas as andlises
sdo maiores que 1,0, indicando que a estrutura apdés o dimensionamento,
apresenta seguranga aos carregamentos a qual estd sujeita. Para o caso de
andlise de instabilidade inelastica, verifica-se que em todos os casos de
carregamento e dimensionamentos analisados, a estrutura teve alguma barra
plastificada antes que a instabilidade fosse alcangada. As cargas de plastificagéo
obtidas foram todas maiores que 1,0, indicando que a primeira rotula plastica se

formara para um carregamento maior para o qual a estrutura foi dimensionada.

Tabela 6.8 — Parametros de instabilidade para a estrutura dimensionada.

Parametros de Instabilidade obtidos apos o dimensionamento da estrutura
Tipode Tipos de Dimensionamento
Anglise Combinagde | 1" Ordem 1" Ordem 2’ Ordem 2" Ordem
E - Cte E-var E-Cle E -var
Instabilidade | Comb. | 8,16 8,16 8,16 8,16
Elastica Comb. |l 8,75 8,75 8,75 8,75
(W) Comb. Il 3,97 3,97 3,97 3,97
Instabilidade | Comb. | *4,35 *4,35 4,35 4,35
Inelastica Comb. Il *1,27 *1,27 *1,27 *1,27
(We) Comb. Il *1,17 *1,17 *1,17 *1,17

* A anélise de instabilidade se encerra por plastificagdo de alguma barra.
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6.9.3 Exemplo Numérico 3 — Galpao com telhado em estrutura metalica treligada
em arco

Neste exemplo, desejava-se construir uma estrutura em uma area de
(50x10) metros para uso industrial. Para tanto, decidiu-se que esta area seria
coberta por um galpdo formado por porticos compostos por pilares de concreto e
telhado treligado metalico em arco. Para cobrir toda a area, os porticos foram
distanciados de 5 em 5 metros. Desta forma, houve a necessidade de um total de
11 poérticos para compor a estrutura. O esquema estatico do pértico fransversal da

estrutura pode ser visualizado na figura 6.9.
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Figura 6.9 — Portico transversal constituido de pilares em concreto armado e arco
' trelicado de ago.

Para as barras do arcos do telhado foram adotados perfis dupla cantoneira
de abas iguais. As ligagdes entre as barras da estrutura sdo feitas de chapas de
ligagdo e solda. Para determinagdo das agbes, admitiu-se que as telhas do
telhado s@o onduladas e fabricadas de ago galvanizado com 0,64mm de

espessura. O peso das telhas com acessérios foi avaliado igual a 75N/m? As



Tabela 6.9 - Agbes e combinagbes das a¢bes para a estrutura em arco

Combinagédo das Agoes para Estrutura em Arco

AgEO Permanente | Sobrecarga | Vento 0 | Vent 80 Combinacgao | Combinagao |l Combingao il
Diregdio X {kN) {kN) {kN) (kN} 1,3Perm.+1,4S50br. 1,0xPerm.+1,4xVento 0 1,0xPerm.+1,4xVento 80

F1 0,000 0,000 »8,5_7 0,000 0,000 -11,998 0,000

P1 0,000 0,000 -3,012 -4,518 0,000 -4,217 -6,325

P2 0,000 0,000 -6,025 -9,036 0,000 -8,435 -12,650

P3 0,000 0,000 -3,472 -2,425 0,000 -4,861 -3,395

P4 0,000 0,000 -3,472 -2,425 0,000 -4,861 -3,395

P5 0,000 0,000 -1,558 -1,752 0,000 -2,181 2,453

P6 0,000 0,000 1,558 1,752 0,000 2,181 2,453

P7 0,000 0,000 3,472 3,471 0,000 4,861 4,859

P8 0,000 0,000 3,472 3,471 0,000 4,861 4,859

P9 0,000 0,000 6,605 2,260 0,000 9,247 3,164
P10 0,000 0,000 3,012 0,753 0,000 4,217 1,054

F2 0,000 0,000 8,570 5,357 0,000 11,988 7,500

Acdo Permanente | Sobrecarga | Vento O Vent. 50 Combinagdo | Combinacao i Combingao Il
Direcio Y {kN) (kN) {kN} {kN) 1,3Perm.+1,450br. 1,0xPerm.+1,4xVento 0 1,0xPerm.+1 4xVento 90

F1 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000

P -1,555 -0,815 4,300 6,452 -3,163 4,465 7,478

P2 -1,010 -1,630 8,603 12,905 -3,595 11,034 17,057

P3 -1,010 -1,630 9,912 8,674 -3,595 12,867 11,134

P4 -1,010 -1,630 9,912 8,674 -3,595 12,867 11,134

P5 -1,010 -1,630 10,386 11,685 -3,595 13,530 15,349

P6 -1,010 -1,630 10,386 11,685 -3,595 13,530 15,349

P7 -1,010 -1,630 9,912 8,912 -3,595 12,867 12,867

P8 -1,010 -1,630 9,912 9,812 -3,595 12,867 12,867

P9 -1,010 -1,630 8,603 3,226 -3,585 11,034 3,506
P10 -1,555 -0,815 4,300 1,076 -3,183 4,465 -0,049

F2 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000 0,000

061
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tergas sdo feitas de chapa dobrada e o peso destas foram determinados através
da seguinte relacéo: 6,0xL{m) (N/m?). O peso dos arcos foi avaliado através da
seguinte relagdo: 50 + 1,60(L — 15) (N/m?). Admitiu-se a existéncia de uma
sobrecarga de 250N/m? na estrutura de caracter variavel devido a instalagdo de
equipamentos na cobertura. As a¢des permanentes devido ao peso das telhas de
aluminio, peso proprio do arco e peso das tergas foram calculados atravées da
area de influéncia para cada nd da estrutura no qual éterga descarrega as agdes.
Estas a¢bes podem ser visualizadas na tabela 6.9. As agbes variaveis devido a
sobrecarga foi determinada também atraves da area de influéncia para cada no.
Elas também podem ser visualizadas na tabela 6.9. Para o calculo do vento,
admitiu-se que o galp&o tera alto indice de ocupagéo e esta situado na regido de
Campinas em terreno plano e aberto, com obstrugdes inferiores a 3,0m. O valor
velocidade basica do vento obtida no mapa das isopletas para regido de
Campinas foi de 45m/s. Os seguintes fatores de corre¢do da velocidade basica do
vento foram avalidados e utilizados: S = 1,0 (topografia plana), S; (pilar) = 0,92,
S, (cobertura) = 0,92, S; = 1,0 (galpdo industrial com alto fator de ocupagao).
Através do uso destes fatores de corregdo, determinou-se as velocidades
caracteristica do vento para o pilar e cobertura: Vi = 41,40m/s. Com a velocidade
caracteristica do vento no pilar e cobertura, foi possivel determinar a pressao
dindmica do vento nos pilares e cobertura: qupian = 1071,23N/m?. Os coeficientes
de pressao e forma externos e interna foram avaliados através das condicdes de
geometria da estrutura e desta forma as forgas na edificagdo provocadas pela
acdo do vento foram determinadas. Esta forgas podem ser obtidas na tabela 6.9.

A estrutura foi dimensionada para os trés tipos combinacgdes das acfes e
para cada tipo de dimensionamento disponivel no programa desenvolvido. As
combinagdes das ag¢bes sdo apresentadas na sexta, sétima e oitava coluna da
tabela 6.9. Neste exemplo, a estrutura foi assumida ser composta por trés grupos:
um grupo para o banzo superior, um para o inferior e outro para as diagonais. Os
resultados obtidos nos dimensionamentos sdo apresentados na tabela 6.10.

Da mesma forma gue no exemplo 6.9.1, observa-se que houve modificagdes
nos perfis para os quatro tipos de dimensionamento realizados. Para o caso do
dimensionamento em primeira ordem com mddulo de elasticidade variavel, tanto o

banzo inferior, superior e as diagonais sofreram modificages nas dimensdes dos
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perfis em relagdo ao dimensionamento elasto-linear. Estas modificagdes so
decorrentes da introdugdo na analise estrutural do efeito de ndo linearidade fisica
do material. No caso do dimensionamento em segunda ordem com modulo de
elasticidade constante, o banzo inferior € as diagonais se alteraram em relagéo ao
dimensionamento elasto-linear (decorrentes da introdugdo dos efeito de néo
linearidade geométrica). Por fim, ao se fazer o dimensionamento levando em
consideragdo tanto o efeito de nado linearidade fisica do material quanto
geomeétrica, os banzo inferior, superior e diagonais sofreram alteragbes quando
comparados com os perfis obtidos no dimensionamento elasto-linear. Como no
primeiro exemplo, percebe-se que os efeitos de néo linearidade fisica e
geométrica podem provocar mudangas no dimensionamento quando estes sdo
levados em considerag&o.

Tabela 6.10 — Perfis obtidos no dimensionamento da estrutura em arco.

Definigdes Perfil Dimensionado
Grupos 1" Ordem 1" Ordem - 2" Ordem 2" Ordem
E - Cte E - var E - Cte E - var
1 Eifagrizgr 3,80x3,80x0,64 | 2,24x2,24x0,48 | 4,40x4,40x0,48 | 2,24x2,24x0,48

o | DIagonais | 5 54,0 2440 64 | 2,24x2,24x0,32 | 2.24x2.24x0,32 | 2.24x2,24x0.32

3| BanZo 3503 2040,64 | 2,24x2,24x0,48 | 3.20x3.20x0,64 | 2,24x2,24x0 48
Superior

Da mesma forma que exemplos anteriores, avaliou-se as cargas criticas da
estrutura para os trés tipos de combinac¢bes das agdes e para os quatros tipos de
dimensionamento realizados. Os valores das cargas criticas s&o apresentados na
tabela 6.11. Como nos exemplos anteriores, todos os paréametros de instabilidade
encontrados s&do maiores que 1,0, indicando que a estrutura apds o
dimensionamento apresenta seguranga para os carregamentos a que esta sujeita.
Os casos com asteriscos indicam que houve a plastificacdo de alguma barra da

estrutura antes que fosse alcangado a carga de instabilidade da estrutura.
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Tabela 6.11 — Pardmetros de instabilidade para a estrutura dimensionada.

Parametros de Instabilidade obtidos ap6s o dimensionamento da estrutura

Tipo de Tipos de Dimensionamento
_ Combinagdo| 1 Ordem 1" Ordem 2" Ordem 2" Ordem

Anaélise E - Cte E -var E-Cte E - var
Instabilidade | Comb. | 17.86 9,19 19,34 9,19
E!?ﬂﬁﬁf):a Comb. i 51,48 23,70 25,69 23,70
Wer Comb. Il 15,59 7,00 15,92 7,00
Instabilidade | Comb. | *6.80 *3 71 *6,86 *3,71
Inelastica Comb. 1] *2’50 *1 ,36 *2,48 1—1 ,36
Wed I omb.T .07 1,14 *1,99 1,14

* A analise de instabilidade se encerra por plastificagdo de alguma barra.




Capitulo 7

Considerac¢des Finais

r

Inicialmente, é oportuno mencionar que a introducdo do efeito da nao
linearidade fisica do material juntamente com o efeito de ndo linearidade
geometrica possibilitou a analise das estruturas metdlicas planas de forma mais
completa. Ao se considerar estes efeitos nas analises estruturais, verificou-se que
estes efeitos podem modificar os deslocamentos e esforgos nas barras da
estrutura quando comparados com a analise no regime elasto-linear. Ficou
demonstrado também através das analises feitas que a carga critica inelastica de
uma estrutura € sempre inferior a carga critica elastica. Como a carga critica
inelastica é inferior a carga critica elastica, os par@metros de flambagem “K"
(fungdes da carga critica) sédo diferentes nos regimes elastico e inelastico. Estas
diferencas podem acarretar modificagbes significativas na determinagdo da
resisténcia a compressdo de uma barra e como conseqiiéncia modificar a
resisténcia global da estrutura.

O processo matricial desenvolvido neste trabalho, que utiliza as fungdes de
rigidez (estabilidade), demonstrou ser eficiente, econdmico (sem a necessidade
de subdividir as barras) e preciso nos resultados obtidos. Como sugestdo para
complementar o programa desenvolvido, sera de muita utilidade a introdugao de
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ligagbes semi-rigidas pois as barras nem sempre se apresentam na estrutura
vinculadas rigidamente. A introdugéo deste efeito podera representar de forma
mais real o comportamento das barras de uma estrutura metalica. Outro tipo de
aprimoramento que pode ser introduzido no programa, € a consideragdo de
formagdo de rotulas plasticas na estrutura. Este procedimento pode avaliar a
seguranga das estruturas através do estudo de colapso progressivo.

Através da utilizagdo da ferramentas de analise estrutural desenvolvidas
neste trabalho, foi possivel o desenvolvimento de um programa de
dimensionamento automatizado nos quais os efeitos de ndo linearidade fisica e
geometrica pudessem ser incorporados. Para o dimensionamento das barras a
compressdo, foi adotado para o parametro de flambagem “K” o valor unitario,
conforme recomendagdo da norma "NBR 8800". Apesar do dimensionamento
considerar os pardmetros de flambagem conservadoramente iguais a 1,0, o
programa efetua a verificagdo da instabilidade global da estrutura nos regimes
elastico e inelastico das barras. Através dos trés exemplos numeéricos do
dimensionamento automatizado, foi possivel reconhecer que podem haver
modificagdes nos perfis encontrados e consequentemente variagdes significativas
nos parametros de instabilidade. Isto demonstra a variagé@o do grau de segurancga
das estruturas. Apesar dos resuliados ainda ndo serem conclusivos, pelo fato de
ndo ser possivel testar os exemplos com programas com capacidade simifar ao
desenvolvido, estes exemplos demonstram a importdncia de se continuar
pesquisando este tema. Como sugestao, pode-se desenvolver ainda um outro tipo
de dimensionamenio automatizado, complementar ao ja desenvolvido, no qual os
parametros de flambagem “K" reais sdc determinados atraves da analise de
instabilidade da estrutura. Este programa utilizaréa a formulagdo do
dimensionamento ja desenvolvidoc. O processo a ser utilizado neste
dimensionamento é muito desgastante e de dificil convergéncia, devendo o

processo ser aperfeigoado para se obter bons resultados.
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