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Resumo da tese apresentada a COPPE/UFRJ como parte dos requisitos necessarios para a
obtengdo do grau de Mestre em Ciéncias (M. Sc.)

ANALISE NAOQO-LINEAR DO COMPORTAMENTO ATE A RUPTURA DE VIGAS
CONTINUAS DE CONCRETO COM PROTENSAO EXTERNA

Jean Marie Désir

Novembro de 1993
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Programa : Engenharia Civil

Este trabalho apresenta um método para a analise n3o linear geométrica e fisica de
vigas hiperestaticas protendidas com cabos externos. O objetivo principal € generalizar uma
formulagio ja aplicada para vigas isostaticas e que permite levar em conta o0s pardmetros
introduzidos pelos cabos exteriores: a variagio da tensio depende da deformagdo global,
da variagdo de excentricidade entre pontos de desvio ou de ancoragem e o possivel
deslizamento dos cabos sobre os desviadores .

O estudo tedrico é desenvolvido e apresentado no texto. A partir deste, um
programa em FORTRAN ¢ elaborado para servir de previsor para ensaios e anilise de
comportamento. Sua concepgdo deixa bastante flexibilidade para a definigio do modelo
estrutural.

Os resultados do programa sdo comparados com os de outros programas
desenvolvidos fora do Brasil e com os de um ensaio executado nos Estados Umdos.
Também sdo apresentados os resultados que se esperam para duas vigas de uma série a
serem ensaiadas brevemente nos laboratorios da UFRJ.




Summary of the thesis presented to COPPE/UFRJ as partial fulfillement of the
requirements for the degree of Master of Science (M. Sc.)

NON-LINEAR ANALYSIS OF THE BEHAVIOUR OF EXTERNALLY PRESTRESSED
CONTINUOUS BEAMS

Jean Marie Désir

November of 1993

Thesis supervisor: Paulo Chaves de Rezende Martins, Dr. ECP
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This work presents a method of analysis in non-linear geometric and physic
elasticity for externally prestressed beams. The main object is to extend to non statically
determinate beams a formulation already tested for statically determinate beams. This
formulation takes into account many aspects of the external tendons behaviour like: the
stress variation in accordance with the global displacements, variation of the tendon
eccentricity between fixation points - deviation saddles or anchorages and the eventual
tendon slips on the saddles.

The theoretical study is developped and presented in the text. On this basis it was
written a FORTRAN program which allows to simulate a test and to make the analysis of
the beam behaviour. It was concepted to make easy the definition of any beam strutural
model.

The program's results are compared with the data of other programs developped
out of Brazil and with the data of a test done in the United States of America. The results
given by the program for two of a set of five beams to be tested in aclose future at the
UFRIT's laboratory are also presented.
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Resumé de la thése présentée a 1a COPPE/UFRJ comme partie des conditions nécessaires
pour l'obtention du grade de Maitre en Sciences (M. Sc.)

ANALYSE NON-LINEAIRE DU COMPORTEMENT A RUPTURE DE POUTRES
CONTINUES EN BETON A PRECONTRAINTE EXTERIEURE

Jean Marie Désir

Novembre de 1993

Directeur de thése: Paulo Chaves de Rezende Martins, Dr. ECP
Programme : Génie Civil

Ce travail présente une méthode d'analyse en élasticité non-linéaire géométrique et
physique pour des poutres a précontrainte extérieure. Le but principal est de généraliser
une formulation déja vérifiée pour des poutres isostatique et qui permet de tenir compte des
aspects inhérents aux cadbles extérieurs: la variation de contrainte en fonction de la
déformation globale, la variation d'excentricité du cible entre les points de déviation ou
d'ancrage et 'éventuel glissement des cables sur les déviateurs.

L'étude théorique € développée et présentée dans le texte. Elle a servi a l'élaboration
d'un logiciel en FORTRAN capable de simuler des essais et d'aider dans ['analyse du
comportement. Sa conception laisse ume grande fléxibilité pour la définition du modéle
structural.

Les résultats du logiciel sont comparés avec ceux d'autres logiciels rédigés en
dehors du Brésil et avec ceux d'un essai réalisé aux Etats Unis. On a incorporé aussi les
résultats que le logiciel prévoit pour deux poutres d'une série d'essais qui sera réalisé en
bref dans les laboratoires de 'UFRJ.
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CAPITULO 1

INTRODUCAO

A protensido surgiu no final da década de vinte. Enquanto na Franga FRESSYNET
(1928) apresentava o método da protensdo interna, DISCHINGER realizava na Alemanha
varias obras de arte com a protensdio externa. Esta técnica pode ser aplicada tanto em
estruturas antigas como nas novas. Nas obras ja existentes a protensio pode atender a duas
necessidades diferentes. A primeira € a recuperagio daquelas deterioradas e enfraquecidas
pela agressividade do meio ambiente ou por acidentes. A segunda € a possibilidade de
refor¢a-las quando houver uma ma avaliagdo inicial das a¢es ou quando, por alguma
necessidade, € preciso mudar a sua destinagdo. Nas estruturas novas o projeto pode prever
uma construgdo com protensio total ou parcialmente externa.

Nos primérdios de sua utilizagio, a protensiio externa teve dificuldades para
alcangar a qualidade esperada de resultados. Todavia isto ndo atrapalhou a sua divulgagio.
As primeiras obras ndo tardaram a aparecer: as pontes de Saale-Briicke (1928) e de Arc em
Sax (1936) sdo alguns exemplos. Nos anos 50, muitos paises ja tinham obras com
protensdo externa. Pode-se citar: a Franga, a Gra-Bretanha, a Bélgica, a Venezuela, onde o
professor LEONHARDT (1967) construiu a ponte sobre o rio Caroni.

No inicio dos anos setenta, varias obras, principalmente pontes construidas por
balangos sucessivos, apresentaram falhas de comportamento. Grandes obras de
recuperagio e de reforgo foram entdo executadas com a protensdo externa, iniciando,
assim, o verdadeiro desenvolvimento desta técnica. O sucesso obtido como técnica de
recuperagao e de reforgo consagra a protensdo externa. No final da década aparecem as
primeiras pontes modernas com protensio totalmente externa. As pontes de Long Key e
Seven Mile, Channel Five e Niles Channel na Florida, U.S. A sdo alguns exemplos.

O sucesso da protensdo externa é uma conseqiiéncia das vantagens que ela
apresenta. POWELL (1988) faz uma anilise completa das vantagens e desvantagens da



protensdo externa. Do ponto de vista econémico, a questdo néo € definida: ndo ¢ possivel
estabelecer de forma absoluta a relagdo de custos das diferentes solugdes disponiveis.
Porém ndo ha nenhuma davida sobre as vantagens técnicas da protensdo externa em
relagdo a protensdo interna. A seguir ¢ apresentada uma descrigdo breve de algumas dessas
vantagens:

- um meio eficiente para recuperagao e reforgo de estruturas;

- a melhoria na concretagem. A auséncia de cabos dentro do concreto facilita a
concretagem e a vibagio, elevando a qualidade da execugio;

- a redugdo do tempo de execucdo do trabalho. A protensio externa dispensa
muitas operagoes - colocagio, regulagem e fixagdo das bainhas, concordancia de bainhas
nas juntas em obras com aduelas pré-fabricadas - que sdo imprescindiveis na protensdo
interna. Isto simplifica muito o trabalho dos construtores e reduz consideravelmente o

tempo de execugdo da tarefa;

- a facilidade no tragado dos cabos. O cabo € ligado ao concreto s6 nos pontos de
desvio. O cabo fica entdo com um tragado poligonal. Ndo ha praticamente perdas por atrito
em linha. Considera-se somente o atrito em curva para a passagem dos cabos pelos
desviadores;

- as melhores condigGes de injecdio e de controle de qualidade. A inspecio da
operagdo de injegdo é direta, sendo facil notar se ha fuga das bainhas ou entupimentos das

mesmas, assegurando, assim, a protegdo contra a corrosio dos cabos;

- a possibilidade de substituir os cabos. Um projeto que preveja uma substituigio
dos cabos externos tera um custo adicional em relagdo a um projeto com cabos definitivos.
Mas a melhoria da qualidade da obra do ponto de vista de manutengio em funcionamento
compensa amplamente este custo;

- a independéncia da estrutura e da protensio. E uma flexibilidade da técnica que
permite a combinagio de diferentes tipos de materiais com a protensdio externa na pesquisa

de novas formas de estruturas.

Mas a protensdo externa enfrenta algumas dificuldades ndo despreziveis. Pode-se
citar:



- o controle de vibragdes ao longo do cabo;

- a redugdo da margem de possiveis excentricidades, o que leva a aumentar a forga
de protensdo comparada com a forga que seria necessaria com a protensfo interna, mais

excéntrica,

- o risco de ruptura brusca sem aviso prévio, porque a capacidade do cabo
depende muito do desenho da encoragem e dos desviadores;

- o problema de difusdo das forgas nos pontos de aplicagdo da protensdo.
- o problema para controlar a fissuragdo.

Durante todos esses anos a protensdo externa ndo foi tema de pesquisas teoricas
importantes. Os primeiros trabalhos para um modelo teérico sio atribuidos a
VIRLOGEUX (1983). A era tedrica desta técnica comegou entdo lentamente com as bases
apresentadas por este pesquisador.

O modelo ideal deve permitir o estudo do comportamento das estruturas
protendidas externamente tanto em servico como na ruptura. Na andlise de vigas
hiperestaticas, que é o objetivo deste trabalho, 0 modelo deve permitir seguir:

- os deslocamentos globais das vigas: flechas e rotagdes;

- a fissuragio do concreto;

- as deformagdes das se¢des de concreto;

- as deformagdes das armaduras passivas:

- o comportamento dos cabos de protensio: sobretensio, deformagdes,
deslizamentos sobre desviadores;

- as perdas de protensio imediatas e no tempo.

Para o estudo desses assuntos € preciso conhecer as deformagdes e tensGes nas
vigas, considerando o comportamento ndo-linear dos materiais ago e concreto. As normas
de calculo em geral ddo uma atengio especial ao célculo a ruptura porque protege a
estrutura contra a agdo das cargas ultimas e evita assim a sua ruina. Infelizmente, o calculo
de estabilidade a ruptura nfo permite conhecer as deformagles. Para suprir esta falta,
efetua-se a analise do comportamento em elasticidade ndo-linear.



A analise de estruturas em regime ndo-linear é tema de pesquisa desde o século
XIX. Muitos trabalhos tedricos e numéricos relativos a vigas foram publicados até hoje.
Mais recentemente, em 1970 aparecem alguns trabalhos onde os autores utilizam elementos
de viga com rigidez axial (EA}) e flexional (EI) constantes para cada elemento. Neles os
autores diferenciam entre centro de gravidade e centroide de uma segdo. O trabalho de
GUNIN (1970) é um exemplo.

Dois anos depois MENEGOTTO (1972) e PINTO {1974) apresentam um método
onde as ndo-linearidades materiais sdo tratadas num referencial mével ligado a outro fixo.
A ndo-linearidade geométrica é considerada durante a passagem do referencial movel a
outro fixo. A formulago para esta passagem € atribuida a JENNINGS (1968). O método
de MENEGOTTO e PINTO faz a integragdo das deformagdes das se¢bes obtendo assim
uma matriz de flexibilidade, a qual, invertida, fornece a matriz de rigidez. GRELAT (1978),
utiliza o mesmo critério. Ele, porém, considera a tragdo do concreto e introduz o efeito de
"tension stiffening". Entretanto, outros pesquisadores apresentam trabalhos com uma
matriz de rigidez analitica. As rigidezes EI e EA sdo as médias dos valores das diferentes
segoes do elemento. TELLES (1976) apresenta esta matriz para um elemento plano e
MARTINS (1979) para um elemento espacial. Pode-se mencionar também o trabalho de
TABORDA GARCIA (1974) para elementos planos.

No final dos anos setenta aparecem alguns trabalhos tratando das vigas protendidas.
FERRARO-MAIA (1979) considera no seu trabalho os efeitos diferidos e a protensdo
interna. Os cabos tem um trago parabdlico. Recentemente NAIT-RABAH (1990) tratou
também a protenséo interna usando um elemento finito de seis graus de liberdade. Ele faz a
integracdo das deformagGes para obter a matriz de rigidez e usa fungio cubica para o
tragado dos cabos.

As bases para a consideragdo da protensdo externa aparecem nos trabalhos de
VIRLOGEUX (1983). No ano seguinte, MRAD (1984) apresenta uma formulagio para o
calculo de pontes isostaticas com cabos externos. Dois anos mais tarde, VIRLOGEUX e
FOURE (1986) apresentam um trabalho sobre o comportamento das vigas isostaticas com
aduelas pré-fabricadas.

Hoje, os pesquisadores que trabalham com protensio externa sdo muitos, o que
pode ser verificado pelo numero de trabalhos que foram apresentados sobre o tema nos
tltimos congressos de calculo estrutural. Todos eles refletem a preocupagio em encontrar
um modelo tedrico que permita uma boa interpretagio dos fendmenos fisicos que se
apresentam nas estruturas sob agdo das cargas. Um conhecimento mais profundo desses



fendmenos permitira definir com regras mais gerais o comportamento, facilitando a

elaboragio de programas de computagdo mais confiaveis para o calculo.

Seguindo esta determinagfio, esta pesquisa enquadra-se na linha dos trabalhos de
MARTINS (1989). Ele apresenta a formulagio de base para o estudo do comportamento
dos cabos exteriores na modelagem até a ruptura em flexdo de vigas de concreto com
protensdo externa ou mista. O referido autor se limita as vigas isostaticas. Sugeriu, porém,
uma forma para resolver o problema hiperestatico. Faz-se referéncia Unica porque
MARTINS foi, aparentemente, o primeiro a tentar resolver o assunto aqui abordado:
definir as equagdes de equilibrio para o calculo dos deslizamentos dos cabos sobre os
desviadores. A bibliografia sobre o tema n3c é muito ampla. VIRLOGEUX (1988)
apresenta uma tentativa de solugdo, mas ndo muito amadurecida. Os trabalhos
publicados demonstram o interesse dos pesquisadores mas ndo apresentam novas
formulagGes para o assunto. Este estudo pode ser considerado como uma continuagéio do
trabalho de MARTINS.

O objetivo aqui ¢ analisar o comportamento das vigas hiperestaticas com cabos
exteriores. Tenta-se generalizar a formulagdo isostatica. A partir desta generalizago
elabora-se os algoritmos necessarios para o calculo numérico. O programa de computagio
resultante (CARPE), escrito em linguagem FORTRAN, ¢é capaz de predizer o
comportamento de uma viga. A sua performance € confrontada com a de outros programas
de calculo e seus resultados comparados com resultados experimentais.

Assim, objetivando alcangar o objetivo proposto, no capitulo 2 sdo definidas as
hipoteses adotadas e as leis de comportamento dos materiais.

O capitulo 3 ¢ uma revisio da formulagio basica da elasticidade ndo-linear para
uma secdo. Mostra-se como chegar ao sistema de equagdes diferenciais que assegura o
equilibrio de uma seg@o. Apresenta-se também o método de resolugio do dito sistema.

O capitulo 4 se refere & protensio externa. Fazem-se todas as consideragdes
necessarias para reproduzir da forma mais apropriada possivel o comportamento dos cabos
externos.

O capitulo 5 relata a elaboragio do programa de célculo. Apresenta-se os
algoritmos de célculo assim como todas as técnicas utilizadas para obter os melhores
resultados.



O capitulo 6 ¢ dedicado aos exemplos de aplicagio. Sdo comparadas resultados
experimentais € numericos.

O capitulo 7 relata as conclustes tiradas e as propostas de continuagdo da pesquisa.

No final deste volume sdo apresentados trés anexos. O anexo A apresenta as
principais nota¢des utilizadas no trabalho. O anexo B contém uma série de curvas que o
programa CARPE fornece para a analise de comportamento local. O anexo C contém a
bibliografia referenciada no texto.



CAPITULO 2

HIPOTESES FUNDAMENTAIS

2.1.- INTRODUCAO

O concreto armado ou protendido € um material composto. Cada componente tem
comportamento nio-linear. Nesta pesquisa sdo tratados dois tipos de ndo-linearidades: a
nio-linearidade fisica devida &s variagdes nas propriedades dos materiais ¢ a ndo-
linearidade geométrica devida as variagdes de excentricidade dos cabos de protensdo para
uma se¢do fletida. Procura-se um método de céalculo que permita interpretar a todo
momento a influéncia destas ndo-linearidades no comportamento do conjunto. A
modelagem ¢é feita dentro da teoria de analise no-linear.

O calculo das estruturas em regime nio-linear é uma formulagio bem conhecida.
Porém, dependendo do problema, os procedimentos de calculo podem ser diferentes. O
método aqui apresentado realiza o calculo de uma viga hiperestatica com protensio externa
em dois tempos. Para uma etapa de carga dada faz-se:

- uma analise de cada segdo da discretizagio. O equilibrio é verificado
considerando a contribuigio de cada material na seg#o;

- um analise global da estrutura. A viga, em cada etapa de carga, adota uma nova

configuragio geométrica. Esta permite atualizar os pardmetros dos cabos (geometria e
propriedades fisicas). Sdo considerados assim os efeitos da ndo-linearidade geométrica.

2.2.- HIPOTESES FUNDAMENTAIS

Esta pesquisa € uma analise plana para vigas hiperestaticas. Varias hipdteses sdo
adotadas:



- as deformagGes e os deslocamentos sdo pequenos. Portanto pode-se relacionar os

deslocamentos com as deformagdes pela expressio:

d*v(x) _ _M(x)
&® EKx)

2.1)

- a hipétese de BERNOULLI-NAVIER ¢ valida até a ruptura. A segio
homogeneizada permanece plana e perpendicular a fibra média ap6s a deformagao da viga.

Considera-se uma aderéncia ago-concreto perfeita;

- as curvas tensdo-deformagio dos materiais sdo as solicitagbes unidirecionais como
sera visto mais adiante;

- em termos de solicitagBes, considera-se a interagdo esfor¢o normal-momento
fletor sendo o objetivo principal o estudo a flexdo. Porém, a influéncia do esforgo cortante
¢ desprezada;

- As cargas sdo estaticas, monotdnicas e crescentes.

2.3.- ESTRUTURAS ANALISADAS

O método de calculo € geral. A formulagio permite o estudo do comportamento de
vigas de concreto armado ou protendido com um dos trés tipos de protensio: a interna, a
qual pode ser aderente ou ndio; a externa, com os cabos presos ou ndo sobre os
desviadores; a mista, que é uma combinagiio das duas primeiras. Nesta pesquisa trata-se
especialmente o caso das vigas hipersestaticas protendidas com cabos exteriores. A
combinagio com cabos internos retos ¢ também considerada.

Um cabo exterior, normalmente, tem varios trechos separados entre eles por
desviadores. O programa permite o uso de um nimero qualquer de cabos simétricos dois a
dois em relagdo ao eixo vertical da se¢do. Cada cabo pode ter caracteristicas mecénicas
proprias. No momento da protensfo, a tensfo no cabo é conhecida. Porém diminui de um
trecho para outro. Esta diminuigio é conseqiiéncia das perdas. Consideram-se somente as
perdas instantineas que sdo proprias ao dispositivo de aplicagdo da protensdo e a fricgdo
dos cabos sobre os desviadores. Para o calculo, estas perdas podem ser diminuidas da
tensdo inicial de cada trecho.



A protensio interna, na atual versio do programa desenvolvido, é dada com cabos
internos retos. Ela exerce numa se¢3o um esforgo igual e de sentido contrario ao esforgo de
tragdo no cabo que € aderente ao concreto e trabalha como ago de reforgo com pré-
deformagdo em relagio ao concreto.

2.4.- DISCRETIZACAO DA ESTRUTURA

As estruturas aqui estudadas s3o vigas hiperestaticas. Considera-se que sdo
formadas por um conjunto de "elementos de viga" unidos entre si pelos nos. Cada elemento
tem dois noés e quatro graus de liberdade. As propriedades mecénicas de um elemento
(rigidezes) sdo definidas como as médias dos valores das duas segbes extremas do
elemento. O comprimento dos elementos nido atende a nenhuma regra fixa, porém é 6bvio
que a discretizagio deve depender da precisdo que se queira nos resultados.

A segdo tipica que se considera tem um contorno poligonal. Admite-se também as
segdes vazadas com o mesmo tipo de contorno. A figura (2.1) mostra alguns tipos.

L |

Fig. 2.1. Segdes tipicas

A segdo € simétrica em relagdo ao eixo principal "Gy" situado no seu plano médio e
¢ formada por um conjunto de trapézios. Estes sdo utilizados para o calculo das
propriedades geométricas da segdo. Esta discretizagio corresponde a segdo do concreto.

As armaduras passivas e ativas sdo consideradas como éreas concentradas nos
centros de gravidade das barras ou dos cabos.
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2.5.- LEI DE COMPORTAMENTO DOS MATERIAIS

Os materiais considerados nesta pesquisa sdo representados conforme citado por
leis de comportamento uniaxiais considerando apenas o processo de carregamento
(JACOBSEN, 1973; TELLES, 1976; MARTINS, 1979). Detalha-se a seguir os critérios
adotados para a formulagdo destas leis.

2.5.1.- Concreto
2.5.1.1.- Concreto comprimido

O ensaio de uma amostra de concreto (um prisma ou um cilindro), permite
tragar uma curva tenso axial-deformagio axial parecida com aquela da figura (2.2). Esta
curva representa a lei de comportamento do concreto ndo confinado. Esta caracterizada
por duas partes. A primeira é ascendente. Na origem seu médulo tangente é Ec,. O ponto
maximo corresponde a resisténcia a compressio ©; do concreto. A outra parte ¢
descendente. Vai do ponto maximo até o ponto (g,,6,), o qual marca a ruptura do
material. Nesta pesquisa, adota-se para a formulagéo a lei de SARGIN(1971), adotada pelo
MC90 do CEB(1990)

€ gy &

0

Fig. 2.2 - Lei de comportamento do concreto em compressdo uniaxial
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A tensdio de compressio é dada por:

k(=) + (k==Y
.= e 2 (2.2)
1+ (k - 2).(22) + K (Ze )2
L L
onde:
k = Ec,.(222) 2.3)
g

]

Ec, : médulo de elasticidade na origem.
o; . resisténcia a compressdo do concreto (a idade j de concretagem)
g, : deformagdo correspondente a o,

k e k' : pardmetros adimensionais

O pardmetro k' influencia sobretudo a parte descendente da curva. Quando k' vale
zero, o caimento € forte e caracteriza concretos frageis. Para k'= 1, a curva é mais chata e
define concretos menos frageis. Para considerar este efeito tem-se:

k'=k-1 se 0,<30MPa (2.4.a)
55-6,

k'=(k- 1).( 250’) 30 MPa<o,;<50 MPa (2.4b)

k'=0 o> 50 MPa (2.4.0)

Para alguns célculos, a parte descendente parabélica € substituida por uma reta.
Entdo, a expressdo que da a tensdo o, para uma deformagio ¢, comprendida entre £, e

£, &
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1-Z)(Z=-1)
. £

o,=0o,{1- L < . 8, <E,<E, (2.5)
(—-D
€co

o, e g, sdo respectivamente a tensdo ¢ a deformagao de ruptura.

2.5.1.2.- Concreto em tragdo

Conforme ¢ modelo de flexdo adotado, a tragio pode ser considerada de
duas formas diferentes. O equilibrio da segfio flexionada é analisado em termos de
deformagdes médias ou em termos de deformagdes locais. A analise em termos de
deformagdes locais apresenta muitas questdes ainda sem respostas. (MARTINS, 1989).
Adotou-se para a modelagem a primeira forma através de um diagrama ficticio. Este
diagrama da a contribuigdo média do concreto tracionado entre duas fissuras sucessivas na
rigidez do elemento. E o efeito "Tension Stiffening". As proposigdes para definir o tipo
deste diagrama sio muitas (GILBERT & WARNER, 1978; ESPION/QUAST, 1986).
Retém-se a proposi¢do de GRELAT (1978). Sua formulaggo atribui a zona tracionada de
uma se¢do qualquer uma distribuigdo linear das tensGes (figura 2.3).

2] Ot

Fig. 2.3 Diagrama ficticio da distribuigio de tensfio de tragio no concreto

A tensdio de tragdo o, da fibra mais tracionada cresce proporcionalmente a

deformagdo correspondente ¢, até um ponto (g, , f, ;) a partir do qual decresce com uma
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lei parabdlica. Admite-se que a contribuigdo do concreto em tragdo desaparece quando a
deformacdo maxima atinge o limite de elasticidade do ago mais tracionado (figura 2.4).

A
L
Cifemp - - - fF oo oo - - E. ........
-
Ect Ej €a £
Fig. 2.4 Diagrama o— & para 0 concreto em tragio.
o, =E_,¢g para O<g, <g, (2.5.b)
2
G, :fﬁj.[(s"’—gi—)—] £, <E <g, (2.5.b)
(ea _Eo‘l)
c, =0 £, <E, (25.¢)

sendo:

f,,;: resisténcia a tragdo do concreto

€, deformagdo correspondente a f
g, : limite de elasticidade longitudinal do ago mais tracionado
Ec,: modulo de elasticidade longitudinal do concreto na origem
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2.5.2.- Ago
Conforme a modelagem distinguem-se:

- 0s agos passivos para reforgo (concreto armado};
- 08 a¢os ativos para protensdo (concreto protendido).

Para os dois grupos nota-se:
o, tensio de ruptura

o, limite de elasticidade para uma deformagdo de 2%o ou 1%o
E_: médulo de elasticidade longitudinal

2.5.2.1.- Acos passivos
Os agos aqui considerados para armadura passiva sdo de dois tipos:

- a¢os laminados a quente;
- acos deformados a frio (encruados).

Os agos laminados a quente apresentam, com relagdo a tensdo-deformagio, um
comportamento conforme a lei elasto-plastica mostrada na figura (2.5).

A

Or

Ce

\;‘\ICIQ(E a)
P

Ce/g,  Er 5%

Fig. 2.5. Diagrama o— & para o ago natural
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o, =E, g, para O<g, <o, /E, (2.6.2)

g, =0, o, /E, <g, <&, (2.6.b)

6.=0, +0,— L "8) | gpp_ (878 | o o (2.6.0)
(0.05-€) (0.05-€)

&, deformagdo no final do patamar plastico (5 a 10%o)

Também apresenta-se na figura (2.6) uma lei para 0 comportamento elasto-plastico
perfeito destes agos.

Arctg (Ey)

\' Ge/E, ‘;:au ea-

Fig. 2.6 Diagrama elasto-plastico perfeito

Os agos deformados a frio mostram um comportamento nio-linear a partir do limite
de 70% da tensdo de escoamento convencional, sendo 2% a deformagio residual
correspondente a ©_, figura (2.7). A norma brasileira NBR-7187 recomenda as seguintes

formulas para a lei constitutiva do material.

c.=F ¢ para 0<o, <O, (2.7.a)
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g
£ =

, == -i-(;z.(-‘:z“-—B)5 para ©, >0, (2.7.b)
E o

a -]

Usualmente adota-se « =0.823 e =0.70

O3
Oy
,f
Ot - /I
7
’/
/
i
I
/
£
I
I
J
Fa
K
/
Fa
\Arctg (Ey)
/II
-
2%e \ €an €3

Fig. 2.7. Diagrama o— £ para agos encruados

2.5.2.2.- Agos ativos

O comportamento das armaduras de protensdo pode ser definido com um
diagrama parecido ao dos agos encruados. A parte linear vai até 0,=09.0, e a

deformacio residual € 1%o. As formulas sdo:

o, =E & para O<o, <o, (2.8.2)

c o
€, = E—p+a.(c—p— B) para o,>o0 (2.8.b)

P -]

Normalmente toma-se &« =100 e B =0.90
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Tanto para os agos encruados como para os agos de protensdo, a tensido € calculada
por aproximagdes sucessivas, uma vez que o que se conhece inicialmente é a deformagio

€, OUE,.
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CAPITULO 3

EQUILiLI]BRIO DE UMA SECAO EM
ANALISE NAO-LINEAR

3.1.- INTRODUCAO

Submetida a um par de solicitagdes normais externas (Next, Mext), proximas aos
valores ltimos, uma segdo de concreto armado ou protendido fissura e plastifica . Através
das deformagdes obtém-se os esforgos internos que permitem equilibrar as solicitagGes
externas. A deformagdo de uma fibra situada a uma disténcia y do centro de gravidade da
secdo homogeneizada € dada por (figura 3.1);

by ()

Fig. 3.1 Estado de deformagdo de uma segio transversal
E=¢g,+tw.y 3.1

&, deformagio no centro de gravidade

@: curvatura da secdo
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Na anilise de uma segdo, as mesmas grandezas - deformagdes e esforgos - sdo
avaliadas para os diferentes materiais. Para evitar confusio, em todo o trabalho, um indice

(L1} Mo H

"c" refere-se ao concreto, um "a" ao ago de reforgo e um "p" ao ago de protensdo. Quando

n_ .t

se tratam de posigdes, um indice "g" refere-se ao centro de gravidade da segdo
homogeneizada.

Para a convencdo de sinais, o critério é 0 mesmo que se encontra na literatura

referente ao assunto:

- as deformagdes sdo positivas no sentido dos encurtamentos (compressdo),
negativas no sentido dos alongamentos (tragao);

- em geral, um momento € positivo quando produz uma compressio no bordo
superior da secio;

- a excentricidade dos cabos de protensiio em relagio ao centro de gravidade é
considerada positiva para baixo.

3.2.- CALCULO DOS ESFORCOS INTERNOS
Em elasticidade linear, a tensdo ¢ dada por:
o=E.¢ (3.2)

onde E € o médulo de elasticidade e ¢ € a deformagéo defimda pela equagdo (3.1).
Portanto:

oc=E(¢,+w.y) (3.3)

Um estado de deformagdo (&,,®) produz um par de esforgos internos (Nint, Mint),

08 quais S€ escrevem:

Nint = [o.dA (3.4.2)
A

Min = [0.y.dA (3.4.b)
A
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substituindo o na equagio (3.4) e desenvolvendo temos:

Nint=E.g,. [dA+E.0.[y.dA
A A

Mint=E.g,.fy.dA+E.0.fJy’ dA
A A

Estas duas equagdes podem ser escritas sob forma matricial:

ou seja:

12}

onde ¢ € um operador de transformagio.

3.3.- DEFINICAO DO OPERADOR ¢ E DA APLICACAO LINEAR ,

(3.5.2)

(3.5.b)

(3.6)

(.7)

Fazendo ¢ = y(&), a tensfo torna-se uma fungdo qualquer da deformagio dentro de

um certo intervalo [-¢,,¢,.], sendo -¢, e ¢, as deformagdes de tragio e de compressio

maximas admitidas. E possivel definir um operador ¢ que permite passar das deformagdes

(&,,w) aos esforgos internos [Nint(as,m ), Mint(g,,@ )] conforme as seguintes expressoes:

Nint(e @)= J.x(s).d»i

Min(z ., 0)= [1(e).ydd

No item 3.2 foi visto que o= E.¢. Isto permite definir um modulo tangente:

(3.8.a)

(3.8.b)
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g-%
7.

(39

Supondo-se ¥(€) derivavel por partes dentro de seu intervalo de defini¢iio, pode-se

expressar o modulo de elasticidade como uma fungdo da deformagio.

B(e) = ) __Ox(e)
& 0O,,0)

As derivadas parciais de %(g) sdo:

o) _due) B gy % _poy
e, 7 e,
ox(e) _ ox(e). 26

7.
50 % Bo = E(a).a =E(e)y

(3.10)

(3.11.a)

(3.11.b)

Escrevem-se agora as derivadas parciais das equagGes (3.8), utilizando as equagdes

(.11)

ONint(g,,0)
5.

az [x(e).d4 = [E(e)ad

ONint(e,, @) _ 90

P = £J‘X(5)-dA = {E(s).y.dA

A

Mint(e,,0) 2 B
" = e, {x(a).y,dA = _[E(e).y.dA

M Jx(g),y,dA = jE(e).yz.dA

A

9
o

(3.12.)

(3.12.b)

(3.12.¢)

(3.12.d)
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Estas quantidades definem uma aplicagdo tangente no ponto (£,,®) do espago

vetorial das deformagdes. Portanto, para todo estado de deformagio admissivel (¢,,@), ¢

pode ser substituida pela aplicagdo linear ¢,:

ONint  ONint
o ow 1 vy

¢ = amgm Mint =£[y yz]-E(a)-dA (3.13)
ot 5.0

4

3.4.- CALCULO PRATICO DOS ESFORCOS INTERNOS

Os esforgos internos sdo desenvolvidos para o estado de deformagdo (¢,,®) na

parte resistente da se¢do de concreto, nos agos passivos e nos agos de protensdo interna
aderente. A parte resistente do concreto refere-se a toda fibra cuja deformagao permanece

dentro do intervalo [~¢,,¢,.]. Para um estado de deformagdo (g,,0) as expressdes que

dao os esforgos internos sio:

Nint(g,,®) = Jl')(,c(:-;B +o.y )dA+ ZAaj.xa(as to.y,)-
& m (3.14)

+§AP,‘.;\',I,(3El to.e,)

Mint(e,,0) = Ixc(ss +@.y,)y..dA+ ZAaj.xa(eg +0.¥,)Y, -
A = (3.15)

Bp
+Y ALK (e, toe,)e,
k=1

onde

n,: nimero de camadas de ago passivo
n, namero de camadas de ago de protensdo
A,;: area de cada camada de ago passivo
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A,p: area de cada camada de ago de protensdo

Como indicou-se no item 2.5.2, no caso dos agos de protensdo, as tensGes sdo
calculadas a partir das deformagGes por aproximagdes sucessivas,

3.5.- CALCULO PRATICO DA MATRIZ ¢,

Pela equagio (3.13) tem-se:

1y
= .E(e).dA
¢ II:Y yz] (e)

A

Avaliando cada termo da mesma equagio obtém-se:

A [E.(2)dA, + YA E,(5)+ Y Ay E, (5) (3.15.3)
oe, i = k=1
aN m Ty Np
—=2==[E(e)y.dA, + D A, E(e)y, +> A, E (e)e, (.15b)
% &-;5 A, Fall k=1
M_ JE.(5).y2.dA, +3 AL E(e)y:+Y A, E (e)€) (3.15.0)
&D Ac Kl k=1

A segdo de concreto € discretizada em trapézios. Para resumir a expressio de ¢,
chama-se A; uma porgdo de area de qualquer um dos materiais, E; o seu modulo de

elasticidade tangente e y; a sua ordenada em relagdo ao eixo passando pelo centro de
gravidade da se¢fo:

iAPEi iAi-Ei-Yi
_| = =

¢t_ n n
ZAi'Ei'Yi ZAi'Ei'yiz
i=1 P

(3.16)
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3.6.- EQUILIBRIO DE UMA SECAO

Num primeiro tempo verifica-se o equilibrio das seg¢des, uma por uma. O problema
consiste em equilibrar as solicitagdes externas. Estas solicitagdes incluem varios efeitos:

- peso proprio
- sobrecarga
- protensdo

O método de avaliagio desses efeitos é apresentado no capitulo 5, reservado aos
algoritmos de calculo. Agora considera-se um par de esforgos solicitantes conhecidos
(N, M) definidos por:

= ":IP (3.17)
Mext+ Z P, €y
k=l

{N} N 8

sendo (N, M) os esforgos totais incluindo a protens@o externa. O desequilibrio entre (N, M)
e (Nint, Mint) para um par arbitrade produz uma variagio de deformagdo na segio. O que
leva a resolver por aproximagdes sucessivas a equagdo (3.18) para obter o par que torna
(N,M) igual a (Nint, Mint) dentro da toleréncia adotada para o problema:

N - Nint Ag,
{M-Mmt}z[d"] | {Am} 3.1%)

O principio do método de célculo ¢ de partir de uma estimativa inicial das
deformagBes, convenientemente escolhida. Seja, por exemplo, aquela deduzida das
caracteristicas mecanicas da segio.
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cT <

1 &
& =5 x {Next+§Apk.Ep.eaUkJ

(3.19)

[

0=—1 | Mext+ > AL E &,.€,
E I k=1

sendo:

E. A, I, o mddulo de elasticidade, a area e a inércia da segfo bruta de concreto
£,0 . pré-deformacdo do cabo £.

Os esforgos internos de uma iteragio i sdo obtidos somando o incremento de
esforgos produzidos pelo incremento de deformagfo aos esforgos da iteragdo anterior. Ou
seja, para uma etapa de carga j, os esforgos internos das iteragdes (i-1) e i estdo ligados
pela equagio;

1 11

Nint(e,;,@;)| [Nin(e,,0,) e, —¢,,
{Mint(agi 0, )} - {Mﬂt(sgi_l . )} +[¢1(5g,i-1,0 i1 )] {(D o, } (3.23)

Fazendo:

Nint(e ;,0;)= N
N (%5,0:) (3.24)

Mint(g ;, @)} =M

e substituindo na equagio (3.23), tem-se uma formula de recorréncia:
€y £, - [ N-Nint(e ;,,@,,)

= + 1@ . 3.25
{mi} {(o i-l} [¢l(89-] ) )] {M -Mini(e,;,,0,,) (3.25)

Considera-se equilibrada uma etapa quando a precisdo no calculo das deformagoes
ou dos esforgos satisfaz as tolerdncias pré-fixadas. A figura (3.2) mostra um fluxograma
para o equilibrio de uma sego.
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Em cada etapa, depois de verificar o equilibrio de todas as seg¢des, deve-se fazer um
estudo global sobre toda a viga. Calculam-se as flechas e as rotagdes considerando a
participagdo do sistema de for¢as auto-equilibradas gerado pela excentricidade e mudanga
de diregdo dos cabos externos de protensio. O capitulo 4 trata todos os elementos
necessarios para o estudo global.

I/ Dados
@- ec=1aNSEC >

Deformagdes iniciais Egr @

it=1 a N iteragBes >

Calculo dos esforgos internos
Nint e Mint a partir das

deformagBes iniciais

Cileulo da matriz tangente ¢t

Calculo das deformag&es de
uma iteragfo

Teste de Sim
convergéncia

Nio

Sim it<N Néo saida dos
resultados

Fig. 3.2.- Fluxograma para o equilibrio de uma seggo
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CAPITULO 4

PROTENSAO EXTERNA - ESTUDO GLOBAL

4.1.- INTRODUCAO

Uma viga protendida com cabo interior tem um comportamento diferente de
quando protendida com cabo exterior. Diferentes aspectos devem ser considerados para a
modelagem do cabo em cada caso.

O calculo estrutural de uma viga com protensdo externa impde algumas verificagdes
especificas que fogem aos métodos tradicionais de analise das vigas com protensio interna
aderente. Neste capitulo sdo analisados os aspectos fundamentais para o calculo a ruptura
de uma estrutura protendida com cabos externos (VIRLOGEUX, 1983; MARTINS, 1989).
Em alguns casos apresenta-se também o calculo classico de uma viga protendida com cabos
internos para apreciar as diferengas. Analisa-se, para as duas vigas, a expressio das
variagdes de deformagio e de forga dos cabos de protensdo. No caso especifico da
protensio externa, sdo analisadas a variagdo de excentricidade dos cabos e a possibilidade
de deslizamento dos cabos sobre desviadores.

4.2.- CABO INTERNO ADERENTE

No caso dos cabos interiores aderentes, figura (4.1), as deformagdes sio
consideradas iguais no concreto e no cabo situado no mesmo nivel,

Fig. 4.1.- Viga isostatica com cabo interno aderente
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A hipétese de BERNOULLI-NAVIER ¢ admitida como valida para todo o dominio
de comportamento e as variagGes de deformagfio de uma fibra ao nivel do cabo de uma
se¢do genérica sdo dadas por:

Ae=Ae, +Ao.e (4.1)

O equilibrio € feito segdo a segdo. As variagdes da forga de protensdo interna, AP,
sdo ligadas as da deformagiio da se¢lio. Para uma variagio (AN, AM) dos esforgos
solicitantes tem-se:

AN = AP
42)
AM = AP.e(x )+ AMext(x)
O que implica;
As = AN __AP
® E.A, E_A,
1 (4.3)
Ao = AM  AP.e(x)+ AMext(x)
E I E..I
A variagio de forga esta ligada a deformagio da secio pela relagio:
Ae, =-Ae (4.4)

ou seja:

AP=A E, Ae,=-A_E_ (Ag, + Aw.e(x)) (4.5)
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Substituindo Ag, e Aw da equagio (4.3) na equagio (4.5):

AMexL(X)
AP=-A_E_. 2 e (4.6)

4.3.- CABO EXTERNO FIXO TRANSVERSALMENTE E SEM ATRITO

E um caso totalmente teérico, dificil de reproduzir em laboratério. Seja um cabo
exterior mantido fixo em cada se¢do. Admite-se que ndo existe nenhum atrito entre o cabo
e as ligagdes com a viga (figura 4.2).

’l-__l
Pl =

Fig. 4.2.- Cabo exterior sem atrito fixo transversalmente em cada segfo

Ndo hi aderéncia entre concreto e ago. A se¢io do cabo ¢é constante e
conseqiientemente a variagio de tensdo € uniforme em fungio do alongamento total do
cabo. A deformagio do concreto numa segio qualquer, na altura do cabo, é dada conforme
a equagdo (3.1)



30

E=g,to.e 4.7)

Porém, a vanagio de alongamento € dado por:

aar=-Eat20) 4 (4.8)

cos@

onde @ ¢ o dngulo na segio entre a tangente ao cabo e uma reta horizontal. Por outro lado;

dr =% (4.9)
cos 0
ou seja
B dx
I= 4.10
v[\ cos© ( )

{ : comprimento do cabo

integrando a equagio (4.8) temos:

+0.
- [LEat00) 4 @.11)
A cos®

A deformagio média é:

5(g, to.¢)
AT sl X
A, == JB i (4.12)
AcosD

Considerando-se & muito pequeno, cosé pode ser assumido igual & unidade e:

Ag =— ==

Al
=Tk

(g, t@.e).dx (4.13)

A
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O cabo tem uma excentricidade e(x) em cada seg@o. A viga € submetida ao mesmo
par { AN , AM) considerado para a protensdo interna em cada segéo. Neste caso a variagdo

da forga do cabo esta ligada ao seu alongamento global, conforme a equagio (4.13):

AP =

sp=_ 2o
!

Ap.Ep.ep

E o
P ._L(Aas +o.e).dx

substituindo Ag, e Aw pelos valores da equacdo (4.3) tem-se:

A E
Ap=. Do ,,_‘r AP N AP e(x)+ AMext(x).e(x)
I HlE_.A, E_ L E. I
O que implica:
1 Il AMext(x).e(x) dx
[ Jo E.I '
AP=- A E,. - n
1+ AP'EP J-I | +e (x)
I HE.A,  E.IL

Para um cabo reto e uma segdo constante;

AP=-A E,

e

1 ¢
7 joAMext(x)_dx

o]
e

c*

B AE
A, E_

¢’ c

—

+

rm

e
E. I~

1 ¢t
E.J'OAMext(x).dx

E, _AE,
A, E_.I

-+

AP
E..

(4.14)

(4.15)

(4.16)

(4.17)

(4.18)
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A variagio de forga para um cabo interior é fun¢do da variagio de momento na
se¢do. Porém, para um cabo exterior, ela varia em fungéo da variagio média do momento

para toda a viga.

4.4.- CABO EXTERIOR LIVRE TRANSVERSALMENTE

Neste caso a variagdo do comprimento do cabo ndo ¢ mais igual ao da fibra de

concreto inicialmente ao seu nivel, figura (4.3).

Fig.4.3.- Viga isostatica com protensio externa

O comprimento do cabo, para uma variagio de carregamento, ¢ dado pela posicio
que seus pontos de fixagdo assumem apds a deformagio da pega. A figura (4.4) apresenta
um trecho de um cabo. Sejam H e I os pontos extremos do trecho. Esses pontos passam as
posicdes H' e I' em conseqiléncia dos deslocamentos que eles sofrem. O trecho de

compnmento inicial /, tem, numa etapa j, um comprimento lj. Conforme as notagBes da
figura (4.4) H(X;,Yy) passa a posigio H'(X,;,Y,, ) sendo

Xy =X, to,-HG,

€ como @y € pequeno cos(®,;) = 1, o que permite escrever

Y, =H'GY -cos @, =HG,

Portanto
Yy =Yy tvy,

l= \/(XI' X ¥ (Y- Yy ) (4.19)
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Gy centro de gravedade nido deformada G
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@1
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Fig. 4.4.- Nova posigio dos pontos de um cabo

M|

O trecho de cabo sofre uma deformagio e consegiientemente uma variagio de

tensio:

l-1
Ae, = Jl 2
0
0 que implica
Ac, =x(Ae,)

assim

0,=0,1 Ao,

4.5.- VARIACAO DE EXCENTRICIDADE DO CABO

(4.20)

4.21)

(4.22)

No caso do cabo livre transversalmente, aparece um efeito de segunda ordem que

ndo existia quando o cabo era coagido a acoompanhar a deformada da viga. A

excentricidade e do cabo varia com a deformagio da viga v(x). Em toda segio transversal,

0 momento passa a ser dado por:
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M(x) = Mext + P.(¢p - V(X)) (4.23)

A quantidade (e, - v(x)) é a nova excentricidade do cabo na se¢io. Para uma viga
isostatica € simples determinar a equagdo v(x). Porém, ndo ocorre 0 mesmo para as vigas
hiperestaticas onde se deve considerar as variagdes de rigidez ao longo das pegas.
MARTINS (1989), fazendo referéncia a FARGEOT & JARTOUX (1984) e COMBAULT
(1986) atualiza a excentricidade dos cabos a partir das flechas obtidas para a viga no final
da etapa anterior. Tudo se resume em algumas consideragbes geométricas. A figura (4.5)
mostra um trecho de cabo preso ao concreto nos pontos He 1.

Xy~ Xh Xj "Xy

Fig 4.5.- Nova configuragio de um cabo

Quando um carregamento produz uma flexdo da viga, cada ponto passa a ocupar
uma nova posi¢do no espago. Ha um movimento relativo entre cabo e concreto. Analisa-se
a situagdo de um ponto V tomado sobre o cabo numa segio s-s. Sejam vy € v as flechas
obtidas para os pontos H e I na etapa anterior. Estes pontos passam as posigdes H' e I".

O ponto V do cabo passa a posigio V' e sua distdncia ao centro de gravidade inicial

nio deformado é:

(XI - Xv) (Xv — XH)
GVi=¢ +v.. +v,. 4.24
TV TX) (X - Xy) (4.24)
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Mas, se V fosse um ponto da viga, passaria 4 posigdo V", cuja distincia ao centro de
gravidade nfio deformado €, sendo v,, a flecha do ponto V:

GV' = ¢, +v, (4.25)

O movimento relativo entre cabo e concreto € a diferenga (GV”-GV'):

V.=V

T

_ VH'(XI - XV)+ vl'(XV -XH) (4 26)
Y (XI 'XH) .

A nova excentricidade do cabo em s-5 é entiio:

e=¢g,-v, 4.27)

4.6.- DETERMINACAO DOS DESLIZAMENTOS SOBRE OS DESVIADORES

A variagio de tensdo ¢ diferente para cada trecho. No ponto de ligagio de dois
trechos, devem-se equilibrar duas forgas que ndo sdo necessariamente iguais. Portanto é
preciso considerar a contribuigdo do atrito do cabo sobre o dispositivo de desvio. Nos
proximos pardgrafos, analisa-se até quando o dispositivo consegue absorver o desequilibrio
e 0 que acontece depois.

4.6.1.- Condigdes de equilibrio

Um cabo exterior normalmente apresenta varios trechos com inclinagfo diferente.
Um desviador € um dispositivo que permite realizar as mudangas de dire¢io de um cabo
num determinado ponto. Eles dividem um cabo em vérios segmentos que chamamos
trechos.

As tens@es variam em cada trecho de forma diferente. A diferenga de tensdes entre
dois trechos consecutivos € absorvida pelo desviador que os separa, sendo assim
assegurado o equilibrio face ao deslizamento. Agora, se numa certa etapa do carregamento,
a diferenga de tensdes supera a capacidade de absor¢io do desviador, ocorre um
deslizamento do cabo no sentido do trecho de maior tenséo.
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A seguir, faz-se uma analise da equagdio do equilibrio face ao deslizamento,
detalhando os fatores que condicionam o fendémeno.

O equilibrio para dois trechos i e j cercando o desviador dj, como mostra a figura
(4.6), impde (VIRLOGEUX, 1986; MARTINS, 1989):

- £
P.e <P <Pe (4.28)

Fig. 4.6.- Cabo exterior

Faz-se:
E. = e g =+] (4.29)

onde &, € uma expressdo exponencial que permite considerar o sentido (a,) do possivel
deslizamento, o coeficiente de atrito (f,) e o dngulo (&) de desvio entre os dois trechos.

A equagdo (4.28) assegura o equilibrio nos dois sentidos. Como o movimento s6
pode aparecer num sentido por vez, o primeiro a definir é o possivel sentido de
deslizamento. Para isso decompde-se a equagio (4.28) em duas.

4.6.1.1.- Deslizamento para a esquerda

P.E <P (4.30)

ou seja
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E <L (4.31)

Para um deslizamento a esquerda deve-se ter:
P, /P, <1 (4.32)
O atrito sobre o desviador d; diminui P;. Entdo:
£ = et <] (4.33)
Como f,.a, >0, tem-se aj = -1

Assim, o equilibrio com tendéncia de deslizamento a esquerda € dado por:

a, =-1
£ < B (4.34)

3 P1

4.6.1.2.- Deslizamento para a direita
P, <P.E, (435
ou seja
i 3 (4.36)
— < . .
P i

Um deslizamento a direita impde 1 <P, /P,.

E = e (4.37)

Como f.a; >0, tem-se aj = 1. Portanto, o equilibrio com tendéncia de

deslizamento a direita é dado por:
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=1

£ (4.38)

IA

az’
5
Pi
Assim a determinagio dos deslizamento se realiza em dois passos. Primeiro, deve-se

definir o sentido do possivel deslizamento avaliando o quociente P, /P, . Logo, calcula-se o

valor &, e verifica-se a possibilidade de deslizamento com as expresses (4.34) e (4.38).
4.6.2.- Calculo dos deslizamentos

A expressdo £; ¢é fungdo das caracteristicas do desviador. Estas caracteristicas (a,,
f,, a;) sio diferentes para cada desviador. O calculo de «, ¢ elementar e ndo apresenta
nenhuma dificuldade. N#o € no entanto assim para o coeficiente de atrito f;. Ele depende
do tipo de material do desviador como também do tipo do desviador. No capitulo 5
discute-se a forma de escolher o valor mais adequado. Supondo a existéncia de um
deslizamento, deve-se calcular o seu valor. Considera-se dois casos: deslizamento isolado e
deslizamento multiplo.

4.6.2.1.- Deslizamento isolado
Quando um cabo desliza sobre um desviador, produz-se uma variagio nas

tensdes (forgas) dos trechos que cercam aquele desviador. Os valores das variagdes sdo os
necessarios para restabelecer o equilibrio. Assim, o deslizamento se detém quando

(MARTINS, 1989):
P, + AP, =(P, + AP,).e""™ (4.39)
onde:
a, =*1, conforme o sentido do deslizamento.

Seja g; o deslizamento sobre o desviador d;, positivo para a direita, entdo:

AP, = -Epi.%.Ap (4.40)

L
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_ g;
AP,= E_ =t A (4.41)

P P
lj

onde A, /;, E;: sdo respectivamente a se¢do, o comprimento, e o modulo elastico tangente
do cabo.

Substituindo AP, e AP, na equagio (4.39) tem-se:

g — g;
P+ Epj.—lj—,Ap =(P.- Epi.—li—.Ap).E_,i (4.42)
E &5 A +E B A E=PE-P (4.43)
i Ay TEy S ALE = BLE (P, .
J i
E. E,
Ap.gi.|:T”+l—:°.§i]= P,E,-P, (4.44)
PE-P
g =L BEih (4.45)
A wEl"+_]:j'£i-,z_§,.
A

Como a tensio de um trecho do cabo é:

.i - PllAp (446)
g =% (4.47)

By B

)

Esta equagdo fornece o valor do deslizamento para um desviador isolado.
Normalmente um cabo exterior tem mais de uma variagdo angular ¢ cada uma se realiza

com um desviador. Deve-se entio estudar o caso de deslizamento multiplo.
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4.6.2.2.- Deslizamento multiplo

Se um cabo tem vérios desviadores, cada um tem valores préprios para a;,
f; e a;. As condigBes de deslizamentos sdo, portanto, diferentes e é possivel que aparega
deslizamento sobre um ou varios desviadores a0 mesmo tempo. Ainda mais, o deslizamento
sobre um desviador modifica as tensdes dos trechos que o rodeiam provocando ou
ndo mudangas nas condigdes de deslizamento dos desviadores adjacentes. Esta situacgio
pode gerar deslizamento em nimero indeterminado. Porém estudando o equilibric dos
desviadores, chega-se a uma equagio matricial que permite calcular todos os
deslizamentos. Atribui-se a formulagiio a MARTINS (1989). Seja o cabo da figura (4.7);

Py . By Py, By

Fig. 4.7 - Caracteristicas de um cabo

O equilibrio sobre um desviador depende fundamentalmente das tensGes dos trechos
que o cercam. Mas por outro lado, a tensio de um trecho é fungio das condi¢bes de
deslizamento dos desviadores que o limitam. Entdo a equagfio que assegura o equilibrio
deve refletir estes dois aspectos. O equilibrio do cabo implica para os desviadores d;, d; e d;

que:

P, + AP, =[P, + AP, )£, (4.48.2)
P+ AP, =[P, + AP J €, (4.481)

P, + AP, =[P+ AP, ], (4.48.0)
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reordenando a equagio (4.48.b) tem-se:

APi-éi'APj:Pj'Pi'E.ii (4.49)

onde:

&; : abreviagio de e ™

P; , P; : forgas nos trechos i e j antes do deslizamento

Considera-se agora a variagdo AP.

AP = AG.A (4.50)
Ac = Ae, .E, (4.51)

Para um trecho limitado por dois desviadores 1 e j:

(4.52)

Entdo substituindo sucessivamente Ae ¢ Ao nas equagdes (4.51) e (4.50), tem-se:

AP =E, B Br A, (4.53)

1

_ g - g
AP. =E ..*J.AP (4.54)

1 Pl
]

Agora substituindo AP, e AP, na equagio (4.49):

, ._[_g_hl-_gi]_Ap _gi _Epj ) [gi - gj]

1 i

E

‘A, =P-PE, (4.55)

Reagrupando
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E, E_ E. E.
I_P'éi'gh ‘[Tp"-f.'i +l—m}gi + l_pjvg; =0; -0..5; (4.56)

1 ] )

Esta equagdo da o equilibrio para o desviador d; de um sistema de n
desviadores, considerando as tensdes dos trechos que o rodeiam e as condigBes de
deslizamento sobre os desviadores adjacentes. Ela representa um sistema de n equagBes
com uma matriz de largura de banda trés. Os desviadores sdo dependentes trés a trés. Em
forma matricial, pode-se escrever:

E, E, 0
E, E, Eij 18 =1L (4.57)
Q Enn—l Enn
onde

E_. E._
E;j=-—F§-—% (4.58.2)

A lj

E.
E, =Tw'-€i (4.58.b)
E.

E; zf (4.58.c)
T =0;-0.§ (4.58.d)

O sistema resolve o problema para n desviadores. A unica condigio que se
impoe € de definir de antem#o os desviadores com possibilidade de deslizamento. Para os

outros, preenchem-se as linhas correspondentes na matriz por uma identidade, com a
técnica dos "zeros e uns". Ou seja:

E, =1 (4.59.2)



43

E =E, =0 (4.59.b)
T=0 (4.59.¢)

4.7.- ESTUDO GLOBAL

Os aspectos apresentados neste capitulo descrevem os pardmetros necessarios para
o estudo do comportamento de um cabo exterior. Como se conclui no item 3.6, s6 um
estudo global permite considerar a interagio entre o cabo e o resto da estrutura.

Numa etapa de carga, a viga sobre a agdo dos esforgos solicitantes, adota uma nova
configuragdo que produz sobretensdes nos cabos. Deve-se avaliar estas sobretensdes. O
principio de calculo é simples. Nos paragrafos anteriores demonstrou-se como deduzir
desta nova configuragdo as variagdes de deformagles e conseqiientemente as variagtes de
tensdes de um cabo. Os cabos sfo formados de trechos . A varlagdo de tenso ¢ diferente
para cada trecho. Assim a tensdo de cada trecho deve ser atualizada com a vanagio de

tensdo correspondente conforme a equagao (4.22).
c,=0,+Ac, (4.60)
onde:

o, tensdo do trecho no final da etapa anterior.
o, : tensdo da etapa corrente

Ac, : variagdo da tensdo do trecho entre as duas etapas.

Nesse processo pode ocorrer que a diferenca de tensio entre dois trechos venga o
atrito e provoque um deslizamento sobre o desviador que une os dois trechos. Ai se realiza
o calculo dos delizamentos conforme a formulagio apresentada no item 4.6. Os
deslizamentos sobre os desviadores produzem as deformagdes necessarias para restabelecer
o equilibrio global do cabo. Realiza-se entdo o calculo das novas tensdes dos trechos por
aproximagdes sucessivas. Um controle de convergéncia é feito sobre as tensdes de duas
etapas consecutivas. Se ndo existe convergéncia, um artificio matematico que corrige as
tensdes é adotado para tentar for¢a-la. Se ndo é suficiente a etapa € calculada de volta com
um passo de carga menor. Os valores de tolerancia adotados para isso sdo apresentados e

comentados no item 5.7.
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CAPITULO 5

CONSIDERACOES SOBRE OS ALGORITMOS
DE CALCULO

5.1.- INTRODUCAO

Este capitulo é dedicado & organizagdo computacional do calculo. Nas diferentes
segOes sdo apresentados todos os algoritmos que foram implementados para solucionar o
problema hiperestatico. Leva-se em conta a ndo-linearidade fisica dos materiais e realiza-se
o calculo global necessario para considerar a interagio entre viga de concreto e cabo de
protensio externo. O programa tem em torno de 3000 linhas. S3o muitas as rotinas de
calculo incluidas no conjunto do programa. Varias dentre elas mesmo fundamentais sdo
porém, elementares ou bem conhecidas. Nesses casos nenhuma alusdo € feita a elas.
Quando sdo utilizadas rotinas ja existentes em outros trabalhos, apresenta-se uma descrigéo
sucinta de sua inclusio no programa. Para maiores detalhes deve ser consultada a
bibliografia correspondente. Em resumo o objetivo é demonstrar a consisténcia dos
algoritmos utilizados para reproduzir numericamente a modelagem apresentada nas se¢des

anteriores.

Para facilitar a compreensdo, nos itens de 5.2 4 5.8 apresentam-se as consideragdes
sobre cada assunto em forma isolada, onde os principais aspectos tratados sdo:

- equagdes constitutivas dos materiais;

- calculo das rigidezes iniciais;

- calculo dos esforgos devidos as cargas externas nio incluindo a protensdo externa;

- calculo dos esforgos devidos a protensdo externa;

- calculo dos deshzamentos sobre os desviadores;

- avaliagdo das aberturas de juntas nos casos de vigas com aduelas;

- resolugdo da equagdo de equilibrio de uma segfo genérica e pardmetros de
controle para o calculo e nogio de convergéncia.
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Apos, no item 5.9, apresenta-se um resumo da seqiiéncia logica que segue o
procedimento geral de célculo.

5.2.- EQUACOES CONSTITUTIVAS DOS MATERIAIS

No capitulo 2 foram apresentadas algumas formulagGes para reproduzir o
comportamento ndo-linear dos materiais. Na versdo atual do programa o comportamento
ndo-linear do concreto em compressio é tratado com a lei de SARGIN (item 2.5.1.a) e em
tragdo com a lei de GRELAT (item 2.5.1.b).

O programa permite o uso de cinco tipos de ago:

- elasto-plastico com consolidagio;

- encruados,

- de protensdo segundo a equagdo do CEB/78;

- de protensio segundo a equagdo de THURLIMAN,;
- elasto- plastico perfeito

A resolugio da equagio de equilibrio (equagdo 3.18) fornece as deformagdes da
se¢do. A avaliagio da tensdo para quase todos os materiais resulta numa mera substitui¢io
da deformagio na equacdo da tensfo. Porém, para os agos encruados e os agos de
protensio do tipo CEB/78, a deformagio ¢ uma fungfio de quinto grau da tensdo. Neste
caso, a avaliagdo da tens3o € feita por aproximagGes sucessivas.

5.3.- CALCULO DAS RIGIDEZES INICIAIS

No calculo no-linear, as propriedades fisicas dos materiais variam em fungio do
estado de deformagdo. A formulagdo ndo-linear permite passar das deformag¢es ao modulo
de elasticidade e as tensdes. A segdo da viga pode ser constituida de varios materiais, cada
um com suas proprias caracteristicas. Nio € possivel fazer uma avaliagio de um modulo de
elasticidade para a se¢do. As rigidezes a esforgo axial (E*A) e a esforgo flexional (E*I) da
segdo sdo substituidas pelas quantidades (EI) e (EA), as quais s8o caracteristicas da secdo e
permitem considerar a nio-lineanidade fisica de todos os materiais da mesma.

As rigidezes iniciais s30 o0s valores que sfo atribuidos aos termos EI e EA no inicio
do calculo. A determinagdo delas € realizada para a configuragio nio deformada da segao.
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A segﬁo ¢ normalmente composta de concreto e de agos. Adota-se uma discretizagio em
¢ "
IIIlc|I trapézios de concreto e "n," laminas de agos como mostra a figura (5.1).
na gu

v

—
€.n
Ye,n
ey
G Z / Ecg
® ya, 1

Fig. 5.1.- Discretizagio

Para calcular a rigidez a esfor¢o axial considera-se uma pequena deformagéo axial
sem deformagio de flexio no centro geométrico da se¢iio. Com essa deformacgdo
determina-se através dos diagramas de comportamento dos materiais os esforgos normais
de cada trapézio de concreto e de cada ldmina de ago. O somatério de todos eles define o
esforgo normal total Ny, o que permite calcular a rigidez inicial pela expressio:

EA=N,/e, (.1)

Da mesma forma pode-se considerar o caso de uma pequena deformagio de flexdo
sem deformagfo axial no centro de gravidade. Determina-se o esfor¢o M, como somatoria
dos esfor¢os de flexdo de cada elemento da discretizagdo e calcula-se a rigidez inicial a

flexdo como:
EI=M, /m (5.2)

€, deformagdo axial no centro geométrico



47

@ : curvatura

Estas avaliagGes sdo feitas para todas as se¢Ges da discretizagdo. Obtém-se assim as

rigidezes iniciais para a estrutura inteira.
5.4.- CALCULO DOS ESFORCOS DEVIDOS A CARGAS EXTERNAS

O calculo dos esforgos correspondentes a um conjunto de cargas externas é
realizado pelo método da rigidez. A formulagio do método € bem conhecida e as
referéncias sdo inimeras. Adota-se nesse trabalho aquela apresentada por GERE e
WEAVER (1965). Usa-se um elemento prismatico de dois nés com dois graus de liberdade
por no. Para a analise € aconselhado uma boa discretizagdo. O nimeros de secdes é
arbitrario sendo necessario fazer coincidir alguma segdo com qualquer discontinuidade:
ponto de aplicagBio de cargas concentradas, inicio e fim de cargas distribuidas pontos de
desviagdo dos cabos externos, pontos de mudanga de propriedades dos materiais. Como
ndo sio considerados os deslocamentos horizontais, a matriz de rigidez de um elemento é

uma expressio simplificada daquela de um elemento de portico plano.

[ 12EI, 6EI, 12EI, 6EI, |
I’ T I’
6El, 4El,  6EL, 2El,
_ L2 L 15 L
Re 12EI, 6EI, 12EI, 6EJ, G3)
T T ¥ I
6EIl, 2EI, 6EL, 4EL
N 5 L 12 L

Como vimos na segdo (5.3) quando calculamos as rigidezes iniciais € possivel, em
todo momento, avaliar a quantidade EI, de uma segdo para um estado de deformagio
qualquer. Os esforgos séo calculados no inicio de cada etapa. Em conseqiiéncia o estado de
deformagdo considerado para atualizar as matrizes de rigidez dos elementos € o da Ultima
etapa equilibrada.

As matrizes de rigidez dos elementos sdo utilizadas para determinar a matriz global

da estrutura. A resolugdo do sistema de equagido € feita pelo método de eliminagdo de
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GAUSS na forma apresentada por BATHE KLAUS-JURGEN (1982). A matriz de rigidez
global pode ser escrita como o somatoério das matrizes dos elementos.

Rg= nzd&. 5.49)

i=1

Na formagdo dessa matriz global somente sdo armazenados os termos
correspondentes aos graus de liberdade dos elementos. Um vetor de conectividade
relaciona os graus de liberdade de cada elemento aqueles correspondentes na matriz giobal.
Ele é determinado a partir dos nos do elemento e dos numeros das equagdes associadas a
eles. A montagem da matriz ¢ feita através do procedimento "sky line" ou altura efetiva de
coluna, o que permite guardar todos os termos da matriz num vetor unidimensional Si. Em

resumo a sequéncia das operagdes é a seguinte:

- formagdo, a partir dos dados da estrutura, dos vetores de conectividade dos
elementos;

- avaliagdo das alturas efetivas para cada elemento;

- estabelecimento dos enderegos necessarios no vetor unidimensional Sy;

- caleulo dos termos da matriz de cada elemento e armazenamento dos mesmos

no vetor Sy através do vetor de conectividade.

O sistema de equagdes a resolver € da forma:
[Re]-{D}={AE} (5.5)
onde:

RG: matriz de rigidez global;
D: vetor de deslocamentos e
AE: vetor das forgas aplicadas

O procedimento por eliminagio de GAUSS permite transformar a matriz de rigidez
global em uma matriz superior, a partir da qual podem ser calculados por retro-substituigdo
os deslocamentos D. A vantagem deste método de resolugio para este programa € que os
tratamentos matematicos feitos na matriz de rigidez permitem trabalhar posteriormente com
tantos vetores de forgas aplicadas quantos se queira. Assim, numa etapa € possivel utilizar
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varias vezes a matriz transformada, e para determinar os deslocamentos forma-se o vetor
de forgas nodais a partir das cargas aplicadas.

Para as vigas continuas, o carregamento comum tem: cargas concentradas e cargas
distribuidas uniformes ou ndo. O programa trata automaticamente qualquer combinagio
delas e forma o vetor de forga AE resultante. Distingue-se dois grupos de cargas: as
permanentes e as variaveis, todas verticais. As cargas permanentes sio transformadas em
forgas nodais e guardadas. Em cada etapa, as cargas varidveis sdo definidas por um
processo incremental, transformadas em cargas nodais e somadas s cargas permanentes ja
processadas. Esta soma ¢ o vetor AE das forgas externas para a etapa, este é reduzido e os
deslocamentos sido determinados. Os esforgos correspondentes sio calculados como
esforgos de extremidades de membros com as formulas comuns do método da rigidez.

5.5.- DETERMINACAO DOS ESFORCOS DEVIDOS A PROTENSAO EXTERNA

A determinagdo dos esforgos devido a protensdo externa ¢ um tanto complicada.
Muitos métodos - o das rotagdes das tangentes extremas a elastica, o das deformagdes
angulares, o da compensagio dos momentos de CROSS e KANI - permitem calcular os
esforgos. O processo ndo apresenta maiores dificuldades nos casos de vigas simples ou até
de trés vaos. Porém, ndo ¢ facil generalizar estas formulagBes para uma estrutura mais
complexa. Neste programa os esforgos sio determinados pelo método das linhas de
influéncia que € aplicavel a qualquer estrutura estaticamente determinada ou nio e pode ser
demonstrado facilmente pelo teorema de Betti (GHALI & NEVILLE, 1972). O método
permite automatizar o calculo das LI (linhas de influéncia). A formulagio é de um trabalho
de DIAZ(1984), o qual faz referéncia a MELLO (1982) e FENDES (1964). O
procedimento geral € constituido pela:

- liberagdo dos vinculos correspondentes aos esfor¢os desejados. O grau de
indeterminago da estrutura é reduzido de um.

- aplicagdo, nas extremidades do vinculo liberado, de um par de esforgos, tal que
ocasione um deslocamento relativo unitario.

- determinagiio dos deslocamentos da estrutura assim modificada e carregada.

O método que ¢ tratado aqui ndo muda o modelo mecanico da estrutura. Assim,
permite aproveitar a matriz global ji transformada, utilizada anteriormente no calculo dos
esforgos devido as cargas externas aplicadas. A figura (5.2.a) apresenta o modelo mecénico
da viga. A estrutura ¢ discretizada em elementos. A figura (5.2.b) mostra uma barra "s-e" e
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o sistema de coordenadas associado a ela. Para a obtengdo da LI de uma agdo, deve-se
calcular os deslocamentos nas extremidades dos elementos da discretizagio. Para isto dois
passos de calculo sio necessarios.Dai o nome de "Método dos dois passos” dado a esse

procedimentos. Estos passos sdo descritos a seguir:

a) A barra que contém o ponto S é considerada biengastada. O vinculo do momento
fletor ¢ liberado € um par de esforgos € aplicado, de modo a provocar uma rotagio relativa
unitaria na segdo S, figura(5.3.a). Sdo determinados os esfor¢os de engastamento perfeito,

. . R . . =3 T3 e —e
aplicado nas extremidades da barra, os quais s3o denominados F., My, F. e My, onde "s"

e "e" sdo os nds da barra.

b) Os esforgos de engastamento perfeito, com os sentidos invertidos, sdo aplicados
no modelo da estrutura. Estes novos esforgos sdo considerados como esforgos externos e

sdo designados por F;, M;, F; e M. Com este estado de carga, sdo determinados os

deslocamentos da estrutura, figura (5.3.b).

1]
1]

>a
v
o

[ .
A

| >

a) Modelo mecinico da viga

Yz

b) Barra e sistema de eixos de coordenadas associado

Fig. 5.2.-LI em vigas continuas
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a) Deformada no primeiro passo de cilculo

Wy oY

<
|

b) Deformada da viga no segundo passo de calculo
Fig. 5.3.- Calculo das linhas de influéncia de uma viga continua

A linha de influéncia final é deterninada através da soma dos deslocamentos da

barra biengastada obtidos no primeiro passo de calculo com os deslocamentos da estrutura
obtidos no segundo passo, como mostra a figura (5.4).

|

Fig. 5.4.- Linha de Influéncia por adi¢do dos deslocamentos dos dois passos de calculo
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O procedimento € o mesmo para qualquer tipo de esforgo ou deslocamento; sendo
os esforgos externos a serem aplicados dependentes somente do tipo de LI que se deseja

calcular. Sdo apresentados a seguir estes esforgos para os tipos de LI analisadas no
programa.

a) LI da forga normal
| /]
j-—l =]
S €
Fx Fx
.
—
- __EA, pe - EA, 57
L L
b) LI de momento fletor
A4 3 o
s [+]
My My
s 5]
'F z F,
2 - b "
o= 3pr 3023 g 21, (2-2) (5.9.2)
A b L
B = 3p1, 32720 g gpy (22-D) (5.9
L?

sendo;

a ¢ b sdo as distdncias do ponto S as extremidades da barra.
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c) LI das deflexdes

%
It
—

(5.10)
d) LI das rotagdes
M; =1 (5.11)

Numa estrutura estaticamente indeterminada, uma agdo qualquer H (momento,
esforgo cortante, etc...) é a soma de duas porgdes: uma estatica (H,) € uma hiperestatica
H. A expressdo genérica €;

H=H_+H

O método das LI permite calcular o valor da aglio sem precisar determinar
separadamente H,, e H. Para avaliar uma certa agdo, por exemplo o momento fletor Ms na
se¢do "s-s" da viga da figura (5.5.b), a qual mostra também a LI de Ms para a secio, deve-
se considerar no caso de cabos externos, o sistema de forgas concentradas formado pelas
forcas de desviagdo e aplicadas nas posices dos desviadores. Estas forcas sdo as
componentes verticais da forga do cabo naquele pontos, figura (5.5.a). A partir das
ordenadas da LI pode-se escrever:

M, =mn Py+1,-Py + M P+, P+ 1, Py (5.12)
O esforgo ¢ obtido com o somatério dos produtos das forgas de desviagdo P, pelas

ordenadas da LI no ponto de aplicagio das mesmas. Em resumo, uma vez calculada a linha
de influéncia, a agiio correspondente ¢ dada por:

H, = Zf:Pdi"ni (5-13)
i=1
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a) forgas de desviagiio do sistema hiperestitico

|t

i . { i
! -

P4,

X

—
LI do momento Ms m

b) Linha de influneia de momento da se¢do

Fig. 5.5.-Calculo de momento fletor na seg8o "s-s" com as linhas de influéncia

Se um esforgo ou deslocamento é avaliado em "n" se¢des, formam-se "n" vetores
de esforgos externos. Porém, a matriz de rigidez da estrutura ndo sofre nenhuma mudanga;
assim, ¢ possivel usar a matriz ja processada anteriormente no tratamento das cargas
externas. Em conseqiiéncia, para a determinagio da LI em cada segdo, conforme o
procedimento descrito acima, basta reduzir e retro-substituir o vetor de forga. Este
procedimento € geral e pode ser aplicado também a qualquer sistema de cablagem nio
aderente. No caso de cabo parabdlico, o processo é um pouco mais complexo, pois deve-se

i

fazer a integral da area comprendida entre a linha de influéncia e o eixo de referéncia "x", ja
que as forgas de desviago sdo distribuidas ao longo do cabo.

Este procedimento ndo permite resolver o caso de um cabo com excentricidade de
extremidade {pontos de ancoragem), onde aparece um momento triangular adicional. E
possivel calcular as agdes comentadas no paragrafo anterior usando as LI. Deve-se aplicar,
na se¢do correspondente, a forga P do cabo como carga axial € um momento Pe, sendo "e"
a excentricidade do cabo, GHALI (1972). Porém, este procedimento ndo ¢ implementado
na versdo atual do programa. O momento tem um diagrama linear entre apoios. Portanto,
calculam-se os valores das agdes sobre estes apoios com as formulas deduzidas a partir do
método das tangentes extremas, LEONHARDT (1967). Nestes casos, para as rigidezes dos
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vaos, considera-se a média das rigidezes das segdes contidas no vdo. Os valores
correspondentes a estas se¢Oes intermediarias sdo calculados depois por interpolagio linear.

5.6.- CALCULO DOS DESLIZAMENTOS SOBRE OS DESVIADORES

O calculo dos deslizamentos € uma aplicagio direta da formulagdo apresentada no
item 4.6. Umn deslizamento ocorre quando ndo é satisfeita uma das duas condigGes

seguintes:
a, =-1
D je<a
a, =1
P
REREY
P
sendo
E = e a =11
Note-se que:

» O valor de a; € determinado como fun¢io do quociente Pj/Pi. Como as se¢des dos
cabos sdo constantes, é possivel trabalhar com o quociente das tenses dos trechos ou seja

o,/0,-

D o coeficiente de atrito f; € o mais dificil de determinar, ele depende tanto do
tipo do desviador, como do tipo da bainha e injegdo utilizadas para o cabo. Na pratica seu
valor oscila entre 0.15 e 0.40

& Ainclinagio o, entre os trechos do cabo € determinada através de consideragGes
geométricas. A deformada da viga obtida anteriormente permite atualizar as posi¢Ges dos
pontos de desvio, permite também levar em conta a variagdo do angulo entre os dois
trechos em cada etapa do calculo.
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O parametro €, ¢ avaliado e sdio testadas as condigdes mencionadas acima. Se
existe a possibilidade de deslizamento sobre um ou vérios desviadores deve-se resolver a
equagio matricial ngo-linear vista no item 4.6.

A matriz dos coeficientes € uma 'matriz banda' de largura trés. Resolve-se o sistema
de equagio pelo método de eliminagio de GAUSS (triangulagiio e retro-substituigio),
determinando os deslizamentos g;. S3o avaliadas as variagdes de deformaces e as novas
tensdes que resultam delas. Se as variagSes nas tensdes fogem das tolerdncias, uma nova
aproxima¢do € iniciada desde a verificagio das condiges de equilibrio face ao
deslizamento. Quando as tolerancias sdo respeitadas para todos os trechos, calcula-se a
norma do vetor das tensGes do cabo; se esta norma é menor que uma certa tolerincia, a
Gltima aproximagio feita para os deslizamentos € considerada como os valores finais da
etapa. Caso contrario, uma nova iteragéo € realizada para tentar equilibrar o cabo face aos
deslizamentos. Porém, as vezes as tensdes oscilam ao redor de um certo valor e dificulta a
convergéncia. Nestes casos é possivel utilizar um coeficiente de redugio para diminuir a
diferenga entre as tensdes de duas iteragBes sucessivas. Na pratica usa-se a seguinte
formula:

pt

onde

1. = : P
G ;. 1ensao para a nova iteragao;
o, : tensdo da etapa equilibrada e

O'git tensdo da etapa corrente que ndo pode ser equilibrada.

5.7.- RESOLUCAO DA EQUACAO DE EQUILIBRIO DE UMA SECAO

A analise ndo-linear do equilibrio de uma segdo leva a resolver a equagio matricial

NS R

deduzida no item 3.6.
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A variag3o dos esfor¢os é fungéo da variagdo das deformagdes (Ag, A® ), as quais
sdo as incognitas do sistema. Estas sfo calculadas por aproximagdes sucessivas. Deve-se
utilizar para a resolugdo do sistema algum método iterativo.

No capitulo 3, associa-se as cargas externas, incluindo a protensdo, a um par de

solicitagdes (N,M) e as deformagdes a um par (g,,0). Era mais conveniente pois as

equagdes eram escritas com as componentes dos vetores. No que segue, as operagdes sdo
feitas sobre vetores e matrizes, para simplificar as expressdes e manter uma notagido

semelhante & da literatura correspondente, chama-se:
F: o vetor das forgas internas representando o par (N, M;;,)

R: o vetor das for¢as externas representando as solicitagBes externas totais (N, M)

U: o vetor das deformagdes representando o par (g, ®)

Na analise incremental a for¢a externa (solicitagBes resuitantes do conjunto das
agdes externas) ¢ obtida em cada etapa com incrementos sucessivos. Se "j-1" € a ultima

etapa equilibrada, tem-se:
R} ="{R}+'{aR} (5.14)
O equilibrio da etapa “j" implica um incremento de deformagao {AU} tal que
{u} = "{ul+{au} (5.15)
Como a tensdo (o) é fun¢io da deformagio, pode-se escrever:

j{c} = H{c} + j{Ac} (5.16)

A implementagio numérica ¢ feita da seguinte forma: se "/" € a etapa corrente, a

equagdo pode ser escrita com as notagdes adotadas acima sob a forma:

IR-F} ="¢,] - {au} (5.17)

A avaliagfio de 'F para esta equagio ndo é direta. E necessario utilizar um método
iterativo para sua determinag@o. Faz-se (n) iteragdes até obter:
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IF' =R (i=1,23,...,n) (5.18)

Existem muitos métodos de resolugio para a equagio (5.17). Neste trabalho adota-
se 0 método de Newton-Raphson que é apresentado a seguir.

5.7.1.- Método de Newton-Raphson

E conhecido como método iterativo de equilibrio; numa etapa "/" faz-se (n)
aproximagdes para equilibrar a equacdo (3.18). No inicio de uma iteragio (i), o método

supde a iteragdo anterior (i-1) equilibrada, sendo j[dat]("_]) a matriz de rigidez tangente

atualizada da segiio apos a iteragdo (i-1). Assim, tem-se:
To.]7 - {au} =R} - {E} (5.19)
Calculando {AU}(” tem-se:
(Ul ={ul™ + {au}® (5.20)

O vetor de deformagio {U}® permite calcular o vetor de forga TF]” da iteraggo

(¥) e atualizar a matriz de rigidez obtendo-se j[d)t](i) . A figura (5.6) ilustra o processo de
resolugiio pelo método de Newton-Raphson descrito acima.Na primeira iteragdo de uma
etapa sdo utilizados os valores finais da etapa anterior, isto é:

uy ="{u} (5.21)
6.1 ="{s.} (5.22)
{F} ="{F} (5.23)

Este método normalmente converge em poucas iteragdes. Deve-se mencionar
porém, que para alguns tipos de materiais podem aparecer problemas numéricos. O método
atualiza a matriz de rigidez a cada iteragao, o que implica um esforgo computacional maior.
Algumas modificacdes permitem contornar parte do problema, caracterizando o método de
Newton-Raphson Modificado que é apresentado a seguir.
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‘R @) |
. 21,(11)
2'1,(t ) ]4’1
2,2 2p
2F(1)
g =1g
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1y 2y 25(2) 2,3 2y U

Fig, 5.7.- Método de Newton-Raphson

5.7.2.- Método de Newton-Raphson Modificade

A principal modificagdo feita € limitar o numero de vezes que deve ser atualizada a

matriz de rigidez tangencial J‘|:t|;l] durante a etapa "j" . A matriz é tomada constante para

todas as iteragGes e pode ser calculada no inicio da etapa "j" ou no inicio da primeira etapa.

o] ="To.] =16 (5.24)

O resto do processo de calculo ndo muda:

To.J7 - {au} ={r} - {F}"” (5.25)

Calculando {AU}G) tem-se:
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i} =yl + {aul® (5.26)

an a primeira iteragido de uma etapa "j" de carga, toma-se
Tu1® ="[u] (5.27)
TF]® =H[F] (5.28)

A figura (5.8) mostra o processo de calculo do método de Newton-Raphson
Modificado.

‘A
ZR F(U)
ZF“) ZF(Z F
R
AU AUZAUY
F

U 2y 2@ 2y U

Fig. 5.8. - Método de Newton-Raphson Modificado
O método permite um esforgo computacional menor, porém sua convergéncia é

mais lenta. A escolha de um dos dois métodos depende muito do tipo de problema a
resolver (CHEN & HAN, 1988). O programa permite os dois esquemas seguintes:
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1) Comegar com o método de Newton-Raphson Modificado;

2) Comegar com o Newton-Raphson e passar para 0 Newton-Raphson Modificado
quando arigidez da segdo cai paraum certo valor pré-fixado. Este valor é tomado
como uma fragdo do determinante calculado para a seg¢fio na primeira etapa.

5.7.3.- Parametros de controle para o cilculo e no¢fio de convergéncia

Qualquer que seja o método considerado, deve-se fazer no final de cada iteragio
um controle dos valores obtidos. Esses sdo aceitos como finais da etapa se o critério de
convergéncia estabelecido for cumprido. S3o muitos os critérios que podem ser utilizados.
Os mais usados sio:

- critério da carga;
- critério da forga,

- critério da energia interna.

Nesta pesquisa o critério adotado é o controle da for¢a. Deve-se cumprir a
equagio:

R} (FY]s v

R} -{F)| (5.29)

onde

|[ ” : indica a norma euclidiana de um vetor

Yr . & uma tolerancia pré-fixada. Sua escolha deve ser cuidadosa: um valor
muito grande leva a resultados pouco precisos enquanto um valor muito
pequeno pode aumentar inutiimente o nimero das iteracGes.

Se, ap6s um certo numero de iteragdes fixado de antemdo, a equagdo ndo é
verificada, considera-se que o calculo esta divergente; o processo iterativo € reiniciado com
a metade do incremento de carga. Estes problemas aparecem quando a carga esta na
proximidade de seu valor limite (carga que esgota a resisténcia da se¢do), situagio na qual
pode ocorrer uma instabilidade numérica no célculo. A tentativa de equilibrar a segéio ¢
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pode ocorrer uma instabilidade numérica no calculo. A tentativa de equilibrar a segio ¢
detida quando para um incremento menor do que o erro permitido nas cargas o calculo ndo
consegue CONvergir.

5.8.- AVALIACAO DE ABERTURA DE JUNTAS

O modelo no qual se baseia esta pesquisa (MARTINS, 1989) apresenta as
expressoes que permitem o calculo das aberturas de juntas para as vigas de aduelas. Porém,
elas ndo podem ser aplicadas aqui porque sdo deduzidas a partir do ago tracionado (junta
com armadura). No caso de juntas sem armadura nterior € necessirio recorrer a outros
métodos para a determinag@o das aberturas de juntas. Nesta pesquisa, utiliza-se a proposta
do C.E.B. (Bol. 158) para pe¢as com armadura nio aderente. A expressdo geral é:

Wk =k hwo - &n (530)

onde
k . é um coeficiente de ajuste
hwo : altura descomprimida da junta
em : deformagdo de trag@io no bordo da segio

Para o estudo toma-se k = 1. Também a altura de descompressdao ¢é limitada a
metade do comprimento da aduela. Ou seja:

5.9.- SEQUENCIA LOGICA DO CALCULO

O método apresentado neste trabalho permite seguir o comportamento da estrutura
até a ruptura. A implementagdo numérica pretende reproduzir e interpretar a resposta da
estrutura face aos esforgos solicitantes. Para isto varios efeitos sdo avaliados durante uma
etapa de calculo. Apresenta-se a seguir a seqiiéncia de calculo do programa de computagio
elaborado com bases no modelo matematico desenvolvido.

A introducdio dos dados da estrutura - geometria, tipos e propriedades dos
materiais, caracteristicas da cablagem e sistema de protensio, esquema dos carregamentos
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(cargas permanentes € cargas variaveis iniciais) - € realizada no inicio do processo. Com
estes dados sdo calculadas as rigidezes iniciais das se¢des, as matrizes de rigidez dos
elementos e a matriz de rigidez global.

Ali comega uma analise incremental iterativa. Um fator de carga A, somente para as
cargas variaveis, é incrementado sucessivamente a partir de um valor inicial unitario. Para
uma etapa "j", o fator de carga € A;. As cargas varidveis , junto com as cargas permanentes
e a protensio definem o vetor de carga 'R introduzido na segio (5.7). As fases do calculo

durante uma etapa sdo as seguintes;

1) A matriz de rigidez global é zerada. A partir dos valores finais da ultima etapa
equilibrada as matrizes de rigidez dos elementos sio calculadas e armazenadas na matriz
global segundo o procedimento ja comentado.

2) Atualiza-se a geometria dos cabos a partir dos resuitados da etapa anterior "j-1".
A contribuigdo hiperestatica é avaliada e as solicitagdes totais sdo determinadas para todas
as segOes da discretizagio.

3) Realiza-se o processo de equilibrio da segdo através de aproximagdes sucessivas.
Um dos dois métodos de resolugdo vistos no item 5.7 é aplicado. Se a equagio (5.29) é
respeitada em todas as segOes, hd convergéncia no equilibrio delas; caso contrario, o

Processo recomega com um incremento de carga menor.

4) Se houve convergéncia na fase anterior, a deformada da viga € determinada. As
flechas sdo obtidas como soma daquelas devido as cargas externas permanentes e variaveis
com aquelas devidas a protensdo.

5) As posi¢des dos pontos de desvio s3o atualizadas pelo procedimento do item 4.4
definindo assim as novas excentricidades dos cabos.

6) A partir desta nova configuragio sio calculadas as sobretensdes resultantes nos
trechos dos cabos externos. Atualizam-se as tensdes destes.

7) Realiza-se uma verifigio do equilibrio face ao deslizamento sobre os desviadores
com as equagdes (4.34) e (4.38). Se existir um deslizamento sobre um ou mais desviadores,
seu valor € calculado por aproximagdes sucessivas. O controle é feito sobre as tensdes dos
trechos, as quais constituem o vetor de carga a ser equilibrado pelos deslizamentos.
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(5.7) para forgar a convergéncia. Se esta tentativa n3o resolver o problema a etapa é
reiniciada com um passo de carga menor, a metade do anterior.

8) Se o calculo dos deslizamento sobre os desviadores converge o pardmetro de

carga ¢ incrementado e uma nova etapa comega.

9} A carga ultima € obtida quando o calculo diverge para um incremento de carga
menor do que um certo valor pré-fixado.

A figura (5.8) mostra um diagrama de fluxo da seqiiéncia descrita acima.
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introdugio dos dados

Calculo das rigidezes iniciais

Formagdo do vetor das
cargas permanentes {CP}

Zerar a matriz global
[Re ]=0

|

Incremento das cargas
variaveis ¢ formagio do
vetor correspondente {CV}

Formagéo do vetor
das agGes externas

{AE} = {CP} +{CV}

Resolugio do sistema

[Re ]. {D} = {AE}

Calculo dos esforgos Mext
e Next devido 4 {AE}

H
H

Calculo dos esforgos Mp e
Np devido a protensio

@
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ISEC=1, N SECAQ

M = Mext + Mp

N=Next + Np

Equilibrio da se¢do Diminuigio do passo

{R-F}=[¢q. {AU} de carga

Verificagio da
Convergéncia
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]

Calculo das

sobretenstes

Verificagio de
deslizamento sobre
os desviadores

- ) armazenamento dos
Venficagdo da Sinm deslizamentos e novo
Convergencia passo de carga

Nio
antrole ?"b“"f’ Nio corregdo das tensdes
numero de iteragdes dos trechos
Sim
. Nio Diminuigéio do passo
Incr < erro nas cargas de carga
Sim

Saida dos resultados

Fig. 5.8.- Fluxograma do calculo incremental iterativo
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CAPITULO 6

COMPARACAO DE RESULTADOS

6.1.- INTRODUCAO

Neste trabalho, procura-se generalizar e verificar para as vigas hiperestaticas um
modelo ja testado para as vigas isostaticas. Nos capitulos anteriores foram apresentadas as
consideragdes especificas necessarias para isto dentro das hipoteses adotadas. Apresenta-se
a seguir uma verificagdo do modelo considerado para vigas hiperestaticas. As estruturas
sdo de concreto protendido com cabos externos. Varios casos podem ser estudados. Citam-
se:

- vigas isostaticas monoliticas ou com aduelas pré-fabricadas;
- vigas hiperestaticas monoliticas ou com aduelas pré-fabricadas;
- vigas hiperestaticas monoliticas e com aduelas .

Na literatura referente ao assunto hi poucos trabalhos experimentais. Até hoje,
somente um ensaio de viga hiperestatica com protensio externa ¢é conhecido
(MACGREGOR 1989).

Neste capitulo comparam-se os resultados fornecidos pelo programa com aqueles
obtidos por:

a) uma viga isostatica tomada de uma série de vigas ensaiadas na Franga (1989).

b} um ensaio realizado no Texas por MACGREGOR (1989);

c) diversos programas para a analise de um "benchmark test" organizado para um
congresso sobre protensio externa na Franga (Junho 1993);

Como o objetivo deste trabalho € ter um previsor para ajustar os dados antes de
realizar um ensaio, incorpora-se os primeiros resultados obtidos para duas das vigas que,
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em breve, serdo ensaiadas nos laboratérios da UFRJ, no Ambito de tese de D. Sc. de
PAULO REGIS (1993).

O programa CARPE proporciona um conjunto de resultados para a analise do
comportamento. Permite tragar para qualquer segio as curvas:

- carga - flecha;

- carga - abertura de junta;

- carga - altura de abertura de junta;

-carga - momento fletor;

- carga - variagdo de tensdo dos cabos;

- carga - forga de protensio dos cabos;

- carga - tensio dos cabos;

- carga - deslizamento sobre desviadores para os cabos;
- carga - tensdo para os diversos materiais;

- carga - deformagio para os diversos matenais;

As vigas que se tem para as comparagdes apresentam algumas destas curvas. Neste
capitulo utilizam-se os dados disponiveis. No anexo B sfo apresentados alguns outros
resultados analisados para estas vigas com o programa CARPE e para os quais nio ha
dados de comparagdes.

6.4.- VIGA ISOSTATICA

Esta ¢ uma viga de uma série de 11 ensaidas em um programa de pesquisa no
CEB.TP. (HOANG e PASQUIGNON,1987). Seu comprimento é de 6.75 m e a segio €
caixo. A figura (6.1.a) mostra uma elevagiio da viga enquanto a figura (6.1.b) apresenta a
secdo transversal. Esta € protendida com dois cabos (2xT13) desviados 6° sobre os
desviadores, os quais sfo colocados simetricamente em relagio aos apoios. No trecho reto,
o cabo tem uma excentricidade de 19.95 cm. A viga tem uma armadura passiva também
chamada armadura de pele. A injegdo ¢ feita com cimento.

Os materiais utilizados sdo dois tipos diferentes de concreto em termos de
resisténcia 4 compressdo: o taldio tem um concreto de 452 MPa e um modulo de
elasticidade de 34500 MPa, o resto um concreto de 49.8 MPa com 36900 MPa de modulo
de elasticidade. A tensfo de tragdo permitida é de 3.85 MPa para o taldo e 3.75 MPa
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para o resto da se¢do. Considerando a lei de SARGIN (item 2.5.1) tem-se para o concreto

as curvas da figura (6.1.¢).

Q Q
0.375, 1.50 | 3.00 ) 1.50 | 0.375

a) Elevagao da viga

804 Tensio (MPa)

1.00
. B0
| To.10 “-
-
0.10
0.50 -]
0.10 ® 10
0.60 A R S
Defnrmaq;iox103
b) Segéio transversal da viga ¢) diagrama g—¢ (Sargin)

Fig. 6.1.- Viga isostatica do CE.B.T.P.
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As condiges do ensaio podem ser resumidas da seguinte forma:

- a viga € protentida com uma forga inicial de 1610 kN;
- a carga € aplicada com dois macacos colocados nas abcissas dos desviadores
- a carga inicial é de 34kN.

Para o coeficiente de atrito toma-se o valor 0.45 que resultou de um estudo
parametrico feito naquela epoca com outro programa. Os resultados obtidos com o
programa sdo comparados com os experimentais através das curvas apresentadas a seguir.
A curva carga-flecha da figura (6.2) medida no meio da viga mostra uma queda brusca de
rigidez para uma carga igual a 500 kN. Comparando os diversos resultados, deslizamentos
sobre desviadores (figura 6.3), evolugiio de tensio no cabo (figura 6.4) vé-se que este
ponto corresponde ao inicio da fissuragdo da viga. O comportamento torna-se nio-linear
com uma diminui¢do forte da rigidez. Porém, esta rigidez fica aproximadamente constante
depois permitindo & viga resistir ainda a mais quase 200 kN. As duas curvas da figura (6.4)
sdo do programa CARPE e representam a evolugio das tensdes em dois trechos do cabo ao
longo do ensaio. Outros resultados sdo apresentados para esta viga no anexo B.

a0 €212 Q (KN)
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Fig. 6.2.- curva carga - flecha



72

o
L

. r . ; . , .
0 1 2 a 4 B
Deslizamento {mm)

Fig. 6.3.- Curva carga - deslizamento sobre desviador
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Fig. 6.4.- Tensdo nos trechos do cabo (tedrico)
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6.3.- VIGA DO TEXAS
a) Escolha do modelo

MACGREGOR (1989), apresenta na sua tese de doutorado o relatério de um
ensaio realizado com uma viga caixio de trés vdos protendida com cabos externos. O
ensaio ¢ parte de um programa de investiga¢do encomendado pelo "Texas DHPT" (Texas
Department of Highways and Public Transportation). O objetivo € avaliar a resisténcia € a
ductilidade do modelo para extrapolar depois os resultados a um protétipo. Para isto foi
necessario dimensionar o modelo através da teoria da semelhanga. Com uma andlise
dimensional - o autor refere a MURPHY (1950) e TAYLOR (1974) - estabeleceu-se os
parametros adimensionais que relacionam o modelo e o protétipo. Em resumo o modelo
deve satisfazer trés condigdes fundamentais:

- as dimensdes e o carregamento devem ser geometricamente semelhantes aos do
protétipo,

- as forgas na segdo e nos cabos devem variar com o quadrado do fator de escala;

- os materiais do modelo devem ter as mesmas propriedades dos materiais do
prototipo.

Apods um estudo de custo e de viabilidade construtiva um fator de escala de 1/4 foi
escolhido para relacionar modelo e protdtipo. Esta escala é para permitir o uso de
cordoalhas, de ancoragens convencionais € de concreto preparado em usina. A segio
transversal do modelo foi adotada em fungdo daquela do protdtipo e com a idéia de
contornar as dificuldades de fabricagdo e de instrumentagio dos cabos para um modelo
reduzido. Um fator de eficiéncia, definidoc por RODOLNY e MULLER (1982) permitiu
escolher, dentre as segdes aceitaveis, a mais adequada.

0O modelo foi construido para levar o seu peso proprio e trabalhar em servigo como
na ruptura dentro das recomendagdes da AASHTO Bridge Design Specification (1983). A
estrutura foi construida de uma maneira seqiiencial de forma idéntica ao protétipo, véo por
vio. Durante a construgio os cabos que pecorrem somente um vio sfo esticados primeiro
e 0s cabos que cobrem varios vios depois.
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b) Descricio do modelo

O modelo foi construido no laboratério da universidade do Texas em Austin. A
ponte da figura (6.5.a) é uma estrutura de trés vios simétricos em relagdo ao eixo vertical
central. Cada vao tem 8 aduelas de 68.6 cm. Nos apoios ha uma aduela de 30.5 cm. A
transi¢do entre vio e apoio é feita com uma aduela de 76.25 cm.

El*’ [ v

2 4 6 3 10 12] 14} |l& 18 20 22 24 29 |28 |[sof (32 |34 [3s] B8

A juntas secas _A_ juntas coladas com epoxy A juntas coladas com epoxy A

| 7625 I 7625 7625
|
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t 22875
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a) Elevagdo da geomeinia

~J /cabo 1A cabo 1B abo 2 cabo 3 cabo 4A cabo 4B |—

[~ cabo 3 Mﬁ \ caho 5 )/ﬂ:§i cabo § \ f/

A A A A
b) Cablagem

Fig. 6.5. - Geometria e cablagem da viga

A segiio tipica do vido € diferente da segdo de apoio, figura (6.6). Sobre cada apoio
ha um bloco com os dispositivos de ancoragens para os cabos de protensdo. Como as
aduelas dos apoios sdo fabricadas "in situ”, a ligagdo com as aduelas dos vios € feita com
uma placa de concreto realizada também "in situ". As se¢Oes sdo escolhidas para dar uma
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relagdo comprimento/attura e uma eficiéncia compativel com o protétipo. No meio de cada
aduela ha uma transversina através da qual o cabo externo € desviado.

-
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a. - Seg#io tipica do vio
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406.4 _EJ gﬂgﬂ“
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1
b. - Segiio de apoio

Fig. 6.6.- Sec¢des transversais do modelo

Estas se¢des precisam de um material quatro vezes mais denso do que aquele do
protdtipo para reproduzir as tensdes de peso proprio. Como nio foi possivel aumentar a
densidade do material, decidiu-se por uma compensagic do peso proprio. Uma carga
distribuida equivalente a trés vezes o peso proprio da estrutura foi pendurada no modelo.
Sendo 2793.54 cm? a 4rea da segdo tipica e 2.353 t/m3 o peso especifico do concreto, o
peso proprio normal é 6.57 kN/m. Com a compensagdo o peso proprio total € 26.3 kN/m.
O esquema da cablagem ¢é dado na figura (6.5.b). Os cabos caem de pontos altos sobre os
apoios para pontos baixos no meio dos vos. Os nimeros 1A, 1B, 2, 4A e 4B referem-se
a pares de cabos - cada cabo tem cinco fios de 3/8" de didmetro - posicionados
simetricamente nos lados da estrutura. Os pares 1A e 1B estdo no primeiro vdo, os pares
4A e 4B estdio no terceiro. Estes quatro pares sio esticados primeirc. Os pares de cabos 3 e
5 tém dois fios de 3/8" de didmetro cada e percorrem os vidos 1, 2 e 2, 3 respetivamente.
Esses sdo esticados depois da protensio dos pares anteriores. Dois cabos internos sdo
utilizados para reforgar a resisténcia a flexdo e a torgfo. Sdo cabos retos. Somente o cabo
superior é esticado. Para uma descri¢io mais completa vide MACGREGOR (1989).
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c¢) Propriedades dos materiais

Para o prot6tipo € previsto um concreto com uma tensio minima de compressdo de
41.37 MPa aos 28 dias. Quatro tipos diferentes de dosagens foram utilizadas na produgio
do concreto das aduelas pré-fabricadas. Porém, o quadro de propriedades apresentado por
MACGREGOR (1989) para as aduelas permite definir nove tipos diferentes em fungio da
resisténcia a compressio e do moédulo de elasticidade, parimetros caracteristicos de
concreto na entrada de dados para o programa CARPE.

Para permitir tensdes elevadas durante a protensdo as aduelas dos apoios, as quais
servem de ancoragens, foram projetadas com concreto de alta resisténcia. A tabela (6.1)
mostra os dados destes concretos.

Tipos de Resisténcia Mé(.iu-lo de
Aduelas aos 28 dias | elasticidade
concreto
(MPa) (MPa)
1 1,2,25,26,27.38 91.70 45438
2 13,14 69.88 38508
3 5.9.10 33.53 24822
4 46,811 3930 25650
5 3,12,15,17,21,22 43.43 26890
6 7,18,20,27,35 47.16 29373
7 19,23,24,26,28,29,33,34 50.66 31372
8 30,32 51.00 31551
9 31,36 60.47 31786

Tabela 6.1 - Caracteristicas dos concretos

Todos os cabos usados para a protensio sio de 3/8" de didmetro e de baixa
relaxagiio (270). O fio tem uma se¢io de 0.5488 cm2, uma resisténcia tltima de 1924 MPa
para uma deformagio de 5.47 % e um modulo de elasticidade de 195818 MPa. Para os
agos de reforgo varios didmetros foram utilizados dependendo da necessidade. A resisténcia
ltima para estes agos é 810 MPa sendo 210000 MPa o modulo de elasticidade. Os cabos
externos sdo protendidos com uma tensdo igual a 80 % de sua resisténcia ltima ou seja
1539 MPa. As perdas para os cabos até o dia do ensaio variam entre 8 e 18 %. Para o
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calculo considera-se para todos os cabos uma perda de 14%. Assim a tensdo nos cabos
para o inicio do ensaio ¢ 1350 MPa.

d) discussio dos resultados

O ensaio do Texas proporciona muitos dados para uma comparagdo tanto do ponto
de vista global como para a analise local. Apresentam-se a seguir alguns destes resultados:
curva carga-fecha, curva dos deslizamentos sobre desviadores para um cabo, a variagéo de
tensdo num trecho de cabo. Estes parametros sdo so alguns dos tantos que poderiam servir
na comparagdo. Outros resultados sdo apresentados para esta viga no anexo B. A figura
(6.7) mostra a comparagio de curva carga-flecha medidas um pouco a esquerda do ponto
de aplicagio da carga (3.28 m do apoio). A relagio carga-flecha é linear até uma carga de
70 kN. Pérem, a carga de descompressdo € mais baixa. Segundo o relatorio seu valor é em
torno de 40 kN. A curva carga-deslizamento sobre desviadores do cabo 1A apresentada na
figura (6.8) ajuda a interpretar isto. E pouco provavel ter deslizamento sem uma
decompressdo da viga. A 140kN comega a plastificagdo da viga. Ai, a rigidez da viga
comeca a cair rapidamente e conseqiientemente a curva carga-flecha deixa de ser linear.
Porém, depois esta rigidez fica bastante constante até a ruptura da pega.

Carga
CARPE
150 + ensaio do Texas
100 -
50 + Q lQ
P
v~ -t
0

—50 T T T T T T T T

0 5 10 15 20 25 30 35 40 45

Flecha v (mm)

Fig. 6.7. - Curva carga-flecha
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Fig. 6.8.- deslizamento para o cabolA

Apresentam-se a seguir as variagdes de tens@o num trecho do cabo 1B (figura 6.9).
O programa ndo da quase nada de variagdo para a fase de comportamento linear da viga. A
curva do ensaio arranca a partir da carga de descompressio da viga enquanto o programa
faz isto significativamente apenas no nivel de carga para o qual comega a plastificagio. O
motivo desta diferenga pode ter varias origens

» as tensdes Iniciais nos trechos dos cabos néo sdo exatamente iguais. Considera-se
uma perda Unica de 14% para o cabo inteiro quando na verdade as perdas sio diferentes

para cada trecho;

» o coeficiente de atrito real entre cabo e desviador pode ser diferente daquele que
se usou. Os pesquisadores que realizaram o ensaio dizem que este coeficiente poderia estar
entre 0.20 e 0.40, porém eles ndo apontam que melhores estudos deveriam ser feitos para

avaliar o verdadeiro coeficiente de atrito a usar.
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Fig. 6.9.- Variagio de tensdo - cabo 1B

6.4.- COMPARACAO COM PROGRAMAS - VIGAS DO "BENCHMARK TEST"
6.4.1.- Descricio dos programas

No citado congresso na Franga em junho de 1993, os organizadores propuseram
uma comparagdo de métodos de calculo nio-linear para estruturas protendidas. Escolheu-
se para isso dois exercicios com certa flexibilidade para serem adaptados a qualquer
programa de calculo. Trata-se de uma viga isostética e de uma hiperestatica. Todos os tipos
de protensdo podem ser utilizados. Para o que interessa no presente estudo considera-se
somente os casos com 100% de protensio externa. Os resultados apresentados no relatorio
do congresso sdo para vigas protendidas com cabos fixos sobre os desviadores. Assim ndo
ha dados para comparar os resultados de um caso intermediario entre o cabo fixo e o caso
ideal do cabo livre sem atrito nenhum. Os resultados obtidos para tal caso com o programa
CARPE sio apresentados em curvas junto com os obtidos para os cabos presos sobre

desviadores.

A comparagido com outros programas € dificil. O relatorio do seminario retem os
resultados de quatorze programas. A publicagio que relata a comparagio apresenta
unicamente as curvas carga-flecha. Os resultados dos diferentes programas formam um
feixe bastante largo. Para falar em nameros, pode-se estabelecer, para ter uma idéia geral, a

relagdo entre os valores extremos obtidos para as flechas e as cargas. A carga maxima
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alcangada por alguns programas ¢ duas vezes maior do que aquela obtida por outros
programas. Para a flecha maxima, a relagio entre os maximos valores chega, em alguns
casos a seis ou sete. Vale esclarecer também que nem sempre o programa que di a maior

carga obtém também a maior flecha.

E dificil estabelecer um critério para definir qual deles reproduz melhor o
comportamento real da viga pois ndo ha resultados de ensaio para confrontar. Mas quando
lé-se as descrigdes dos métodos de célculo utilizados por cada programa ficam justificadas
as diferengas. Os métodos sdo bem diferentes para cada programa. Alguns sio
simplificados (por exemplo um calculo iterativo com atualizagio da matriz tangente da
seq¢do transversal), enquanto outros sdo mais complicados (calculo baseado na energia de
fratura, calculo n3o-linear combinado com o método de elementos finitos e com solugio
analitica prévia, calculo com elementos finitos para viga-coluna). Porém a aparéncia das
distintas curvas é bem parecida. Alguns programas chegam mais longe do que outros.
Certos ddo somente uma idéia geral do comportamento, outros fazem um verdadeiro
calculo ndo-linear e proporcionam muitas informagdoes sobre o comportamento local da
viga. Estas informagdes permitem seguir a evolugio de pardmetros tais como:

- tensdo dos cabos;
- aberturas de juntas para as vigas com aduelas;
- tensdo e deformagfo no concreto e no ago.

Para a comparagio, escolhem-se alguns dos programas apresentados:

- aqueles que tivessem resultados para todos os tipos de estruturas consideradas;
- aqueles cujas curvas carga-flecha ficam no meio do feixe de resultados.

Antes de passar aos resultados, apresenta-se uma descrigido sucinta dos programas
escolhidos para a comparagio. O numero que segue o nome do programa ¢ utilizado para
indicar a qual programa corresponde cada curva nas figuras.

a) Programa DLTPC-ABAQUS (7)
O programa usa o algoritmo comum de elementos finitos. Os autores EIBL e

RETZEPIS (1993) utilizam um elemento plano com trés nds e trés graus de liberdade por
no6. O modelo considera as ndo-linearidades dos materiais conforme a seguir:
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- 0 concreto tem um diagrama tensdo-deformagao do tipo parabolico retangular;
- 0 a¢o tem uma lei bi-linear,

- 0 comportamento nio-linear dos cabos

A versio DLTPC trata as vigas monoliticas. No caso das vigas compostas de
aduelas pré-fabricadas a versio ABAQUS utiliza elementos especiais para modelar o
contato entre as aduelas. O modelo permite transmitir pressdes e esfor¢os de cortantes. O
programa considera sempre uma resisténcia a tragéo para o concreto mas o relatdrio ndo da

a lei utilizada para representa-la.
b) Programa ConcreteMac (8)

OJDROVIC (1993), através de um processo unificado faz a analise de concreto
armado, de concreto parcial ou totalmente protendido. O sistema de equagtes ndo-lineares
de equilibrio € resolvido pelo método dos elementos finitos. As nio-linearidades materiais e
geométricas sfo consideradas.

Para incluir o efeito "tension stiffening" o método propde uma modelagem nova
para a relagdo tensdo-deformagfio do concreto em tragdo. Segundo o relatdrio essa
modelagem esta baseada no conceito de energia de fratura, a qual é modificada para tomar
em conta o ago de reforgo. Todos os tipos de protensio podem ser combinadas.

¢) Programa VOV (9)

Os autores sio G. IVANYI, W. BUSCHMEYER e Y. HU (1993). O
comportamento 4 flexio de vigas protendidas com cabos ndo aderentes é tratado pelo
método de elementos finitos utilizando elementos de viga. As relagGes nio-lineares para o
concreto, 0 ago passivo e o ago de protensdo sdo usadas para calcular a curvatura de flexdo
e a rigidez dos elementos de viga. Para o caso de vigas com aduelas pré-fabricadas o ago de
reforgo e o concreto ndo té€m tensdo de tragdo nas se¢des de junta.

d) Programa VOK-2 (10)

Segundo o relatério, o programa esta baseado em suposiges muito simples para
facilitar a analise no estado Gltimo de pontes protendidas com cabos convencionais internos
e com cabos externos. Os autores sio VITEK, J.L.& VITEK, P. (1993). O comportamento
ndo-linear dos materiais é considerado. Quando se trata de tragdo no concreto, o efeito
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“tension stiffening" € considerado. Para a fissuragdo, o critério de BAZANT e OH (1983) é
adotado. A anilise ndo-linear é feita pelo método de Newton-Raphson. O programa
permite controlar as tensdes e os deslocamentos em servigo e na ruptura. A carga (ltima é
determinada através de um calculo iterativo. Os cabos de protensio externa sio
considerados ou fixos ou livres sem atrito nenhum. Durante a anilise, a estrutura é
considerada sem capacidade portante quando a tensdo ou deformagdic maxima em
compressdo ¢ alcangada no concreto ou quando a deformagio nos agos de reforgo ou de
protensdo alcanga o valor maximo admitido.

6.4.2.- Dados para a comparagio
a) Casos considerados
A comparagao ¢ feita através do calculo de uma viga hiperestatica. A protensdo é

totalmente externa. A tabela (6.2) mostra um resumo dos casos escolhidos para essa
comparagao.

VIGA HIPERESTATICA
monolitica com aduelas
PROG 7 X X
PROG 8 x
PROG 9 x x*
PROG 10 X X
CARPE x x*

* : sem tensdo de trag8o no concreto na junta

Tabela 6.2 - Exemplos testados

b) Geometria da viga

A viga hiperestatica € uma viga continua de trés vaos. Na figura (6.10.a) é mostrada
uma elevagio da viga. Tem-se uma distribuigio simétrica dos desviadores em relagdo ao
meio, sendo o comprimento total de 70 m. Ela é considerada em duas versdes: uma
monolitica "in situ" ¢ outra com elementos pré-fabricados. Estes elementos pré-fabricados
tem todos 3m, a exce¢do dos elementos de extremidades que tém 2m. A se¢do transversal
da viga € ilustrada na figura (6.10.b). A viga original permite os seguintes sistemas de
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protensio; 100 % externo, 100% interno, 50% interno e 50% externo. Analisa-se aqui
somente ¢ caso com 100 % de protensdo externa. Esta protensio € aplicada com um par de
cabos cujas caracteristicas sio as seguintes; uma area nominal de 22.5 ecm?2 para cada cabo;
uma forga efetiva apos perda de 3000 kN ou seja uma tensio de 1333 MPa. Duas camadas
de ago de refor¢o, uma superior de 30 ¢cm? e outra inferior de 40 cm? sdo colocadas na
secfio transversal. A viga tem um peso préprio de 48.5kN/m. Uma carga variavel aplicada a

30 m do apoio esquerdo permite levar a viga a ruptura por incrementos sucessivos.
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Fig. 6.10. - Geometria da viga

¢) Caracteriticas dos materiais

As leis de comportamento dos materiais a utilizar sdo definidas pelas curvas tensao-
deformagdo apresentadas a seguir. O diagrama do concreto é parabolico retangular como
mostra a figura (6.11.a). O concreto tem uma tensdo caracteristica de 20 MPa
correspondente a uma deformagZo de 2%o. A Resisténcia maxima do concreto a tragdo € de
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2.4 MPa e a deformagio correspondente é 0.12 %. A figura (6.11.b) mostra a lei do ago de
reforgo. E uma lei elasto-plastica perfeita, idéntica em tragdo e em compressdo. A tensdo
de escoamento é de 400 MPa. A lei do ago de protensio é linear até o limite de
proporcionalidade (1575 MPa) e segue depois com uma fungio de quinto grau até a tensio
de ruptura (1669.5 MPa). O médulo de elasticidade tangente na origem ¢ 190000 MPa.

a) o—¢ do concreto b) o—¢ do ago passivo

Fig.6.11. - Curvas G-& impostas para os materiais

6.4.3.- Discussao dos resultados

O programa CARPE utiliza basicamente as mesmas leis para os materiais. Para a
tragdo o diagrama ndo termina bruscamente quando o concreto alcanga sua resisténcia
maxima a tragdo. Ele termina com uma fungdo quadratica como visto no item 2.5.1.b.

As curvas carga-flecha do relatorio sdo reproduzidos para essa discussdo. Nelas
incorporam-se os resultados obtidos com o programa CARPE para o mesmo modelo.
Apresentam-se a seguir 0s diversos casos.

a) Viga hiperestitica monolitica

Na figura (6.12) nota-se que as curvas mostram no inicio uma inclinagdo diferente.
Como esta parte corresponde ao dominio elastico do material, é de se supor que os
programas adotaram um modulo de elasticidade na origem diferente ja que o relatério nido
especifica 0 médulo a usar. Porém, este valor, conforme o diagrama de tensdo do relatério,
deveria ser 20000 MPa. Por outro lado, calculado pelas formulas empiricas, o modulo de
elasticidade que corresponde 4 tensdo de compressdo dada, esta em torno de 29000 MPa.
A curva do programa CARPE desenhada em trago forte, é obtida com o médulo de 20000
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MPa (médulo tangente na origem). A curva [9] estaria indicando uma viga mais rigida.
Nota-se que pouco depois de comegar a fissuragdo, o célculo se detém sem chegar a carga
de ruptura da viga. Normalmente isto caracteriza uma ruptura brusca, tipica de estrutura
pouco ductil. Quanto a curva [10], esta comega com o mddulo de elasticidade na origem
menor do que o das outras curvas. Porém, um fato estranho, parece ganhar rigidez antes de
fissurar. E interessante o caso da curva [7]. Praticamente acompanha a curva do programa
CARPE, mas no inicio da fissuragio apresenta uma perda brusca de rigidez.

Sdo algumas observagdes na tentativa de interpretar estes resultados parecidos mas
diferentes. Estas observagdes ndo sdo suficientes para dizer qual destas curva esta mais
préxima do que poderia ser o comportamento real da estrutura. Porém, a boa concordincia
do programa CARPE com os dados experimentais das duas vigas apresentadas acima
permite pensar que a curva obtida com ele para esta viga pode estar bastante proxima da
real.

2500 2282 Q (KN)

2000 —

LI
0 20 40 60 8o 100 120
Flecha v (mm)

Fig. 6.12.- Viga monolitica
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2500 Carga Q (kN)

4 cabo preso
2000 4 !_,-” -
~ cabo com deslizamento
1500 -
1000
500 — *Q
TN Pl
- s ALy _A '
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: : T
0 20 40 60 a0 100 120
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Fig. 6.13. - Comparagio entre vigas com e sem deslizamentos de cabo

A figura (6.13) mostra duas curvas obtidas com o programa CARPE. Uma € a
curva antes comparada com as curvas dos programas do "benchmark test” e a outra € a
resposta da viga quando se considera a possibilidade de deslizamento do cabo sobre os
desviadores. O coeficiente de atrito usado ¢ 0.30. As curvas comegam a se separar no
momento em que ¢ cabo comega a deslizar sobre os desviadores. A figura (6.14) mostra as
curvas carga-deslizamento para os diferentes desviadores. Nota-se que os deslizamentos
aparecem somente sobre os desviadores do vio central. Em termos de comparagﬁo nio se
tem outros resultados dos programas. Outros pardmetros que servem na analise local de
comportamento das segdes sdo apresentados no anexo B.
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2500 _CATSA aplicada (kN)
- 4 3
2000 — /
1500
1000 -
500 —
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Fig. 6.14.- Deslizamento sobre desviadores
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Fig. 6.15.- Viga com aduelas
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b) Viga com aduelas pré-fabricadas

A figura (6.15) apresenta as curvas carga-flecha para uma viga de elementos pré-
fabricados. Nota-se que as curvas seguem a mesma tendéncia que no caso da monolitica.
Os resultados dos programas ficam num feixe mais restrito ainda. Para a curva do
programa CARPE a queda de rigidez é mais lenta. Desta vez a curva [10] tem a mesma
tangente na origem do que a curva do CARPE. No resto as diferengas parecem ser a
escolha do passo de carga ja que as tendéncias sio bem parecidas.

Na figura (6.16) tem-se uma comparagio entre o0 modelo com deslizamento sobre
desviador e aquele com cabo preso sobre desviadores. Cabe fazer as mesmas observagdes
que para a viga monolitica. A figura (6.17) mostra os deslizamentos dos desviadores para o
caso da viga com aduelas.

2500 Carga Q (kN)

- cabo preso
o [ [
. ,_,,/«-"—------ \amto N
1500
1000 —
500 — lQ
/_\ /—-\
N a \ll/l \
0 T T T I T T l | ] |

0 20 40 60 80 100 120 140 160
Flecha v (kN)

Fig. 6.16.- Comparagio de vigas c/aduelas
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Carga aplicada (kIN)
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_ —
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Fig. 6.17.- Curva carga - deslizamento sobre desviadores

6.5.- VIGAS DE "PAULO REGIS "

Procurando uma justificagio do modelo, um programa de ensaios esta sendo
preparado no 4mbito da tese de doutorado de PAULO REGIS (1993). E um conjunto de 5
vigas, as quais devem fornecer informagdes para os trés tipos de protensio. A figura (6.18)
apresenta as caracteristicas geométricas da viga mostrando uma elevagio longitudinal e as
diferentes segGes tipicas. Estas vigas serdo de dois tipos: uma monolitica, concretada "in
situ” e as outras com aduelas pré-fabricadas. Estas aduelas terdo um comprimento de 0.75
m. A viga sera protendida com um par de cabos de 3 cordoalhas cada, com uma
excentricidade de 0.24 m no vdo e 0.20 m nos apoios. A carga sera aplicada com macacos
hidraulicos. Os cabos passardo sobre quatro desviadores. Dois destes desviadores estardo
em baixo dos macacos que proporcionardo o carregamento da estrutura. No segundo vio
os outros dois sdo simétricos em relagdo aos do primeiro vio. O coeficiente de atrito que se
espera € da ordem de 0.30. A previsio é de usar para estas vigas um concreto que tenha
uma resisténcia de 35 MPa aos 28 dias e um modulo de elasticidade de 30000 MPa. Os
dimensionamentos sio feitos com uma tensdo inicial nos cabos igual a 1425 MPa. Com
estes dados, o programa CARPE apresenta os resultados a seguir comentados.
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6.5.1.- Viga monolitica

A figura (6.19) mostra a curva carga-flecha medida entre as duas cargas. Medidas
feitas também embaixo das cargas mostram que a maxima deflexfo estd entre as duas
cargas. O comportamento global ndo apresenta nenhuma irregularidade. Ao contrario, a
viga parece bem comportada. Para os 150 kN, carga para a qual a viga deve comegar a
fissurar, a variagdo de rigidez, simbolizada pela tangente & curva é gradual. Porém, no final
a ruptura é brusca. Quando a carga de 200 kN corrrespondente a uma flecha de 35mm é
incrementada em 8 % (16 kN) a flecha duplica. Na figura (6.20) tem-se a curva carga-
deslizamento sobre desviadores. As mudangas do comportamento da viga observadas na
curva carga-flecha se notam também aqui. Resultados sobre tensdes, variagdo de tensdo e
forgas nos cabos sdo reunidos no anexo B.
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Fig. 6.18.- Viga de "PAULO REGIS"
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Fig. 6.19.- curva carga - flecha
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Fig. 6.20.- curva carga - deslizamento sobre desviadores
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6.5.2.- Viga com aduelas prefabricadas

Para a viga de elementos pré-fabricados as caracteristicas sio as mesmas descritas
para a viga monolitica. As diferencas fundamentais sdo:

- nas se¢Oes de junta nio h4 armadura passiva enquanto a viga monolitica tem uma
quantia de 0.8 %
- nas se¢des de junta o concreto ndo tem resisténcia a trago.

Para esta fase de calibragio dos ensaios, todos os outros dados sdo tomados iguais
aos da viga monolitica. Porém, o comportamento da viga € algo diferente (fig. 6.21). Agora
qual seria a razio disto acontecer. Pode-se notar claramente uma perda de ductilidade da
viga. Isto € porque a viga ndo tem praticamente armadura passiva.

0 Carga Q (kN)

180
140
120
100
a0
60

40 *

20 K__ v A 1

0 2 4 6 @8 10 12 14 18 18 20 22 24
Flecha v (mmj)

Fig. 6.21.- Curva carga-flecha
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CAPITULO 7

CONCLUSOES

A tentativa de proceder as verificagdes nos estados limites de servigo e de ruptura
de vigas protendidas com cabos externos leva a problemas especificos (capitulo 4) que
fogem aos métodos tradicionais de analise das estruturas com protensdo interior aderente.
Na pesquisa de solugdo a proposta de uma modelagem até a ruptura para vigas isostaticas
com protensdo mista ja foi desenvolvida. O método € baseado na teoria das vigas e é
aplicado ao calculo global da estrutura, Nesta tese procurou-se, a partir deste método,
resolver o caso das vigas continuas com protensio externa. Todos os aspectos de um
calculo nio-linear sio considerados e uma atenglo especial é dada aos inerentes i
protensdo externa. Os principais so:

a) a ndo-linearidade fisica dos materiais é solucionada com a atualizagio das
rigidezes das seg¢des em cada etapa de calculo;

b) a determinagdo dos esforgos devidos a cargas externas permanentes (peso
proprio) e variavel (carga aplicada);

c) a determinagio dos esforgos devidos a protensio externa;

d) o estudo do equilibrio das se¢les transversais para as solicitages externas
levando em conta a n#o-linearidade fisica dos materiais utilizando as variaveis

independentes €, e @ ;

e} o estudo global onde é considerada a interagfio entre a viga e os cabos de
protensdo. As expressdes para o calculo de deslizamentos simultineos sobre os desviadores
dos cabos exteriores sdo apresentadas explicitamente.
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O programa elaborado com este modelo é comparado com outros programas e para
alguns exemplos seus resultados sfo confrontados com os resultados experimentais. Estas
comparagdes permitem avaliar a performance do modelo. Pode-se citar as principais
observagOes feitas através das comparagdes.

A comparagdo com os distintos programas para o mesmo "benchmark test" mostra
um comportamento bastante bom. As curvas obtidas com o programa CARPE ficam em
todos os casos dentro do feixe de curvas obtidas a partir dos outros programas. Na
comparagdo com os dois ensaios apresentados, a performance & bastante similar. Sdo
razdes suficientes para pensar que esta tentativa de resolver o problema das vigas continuas
com protensdo esta no caminho certo.

Porém, os testes com as vigas serviram também para observar a grande
sensibilidade do calculo em analise ndo-linear fisica. Apresenta-se a seguir as principais
observagdes feitas durante os testes.

a) A influéncia da porcentagem de armadura passiva ¢é decisiva para o
comportamento das vigas no inicio da fissuragdo. As vigas providas de armadura passiva
mostram ter perdas de rigidez mais suave, enquanto as outras tém uma queda brusca. As
vezes isto ocasiona problema numérico e o calculo se detém sem alcangar o valor do par
(carga-flecha) esperado para a ruptura.

b) A escolha do passo de carga assim como a carga inicial podem influenciar o
comportamento da viga na fase de fissuragdo. Uma idéia do resultado que se espera pode
permitir a boa escolha satisfatéria do passo de carga. Por exemplo, para uma viga com
pouca armadura passiva deve-se tomar um passo pequeno.

¢) O equilibrio das se¢des e o célculo das tensdes dos cabos de pro tensdo 530
feitos através de métodos iterativos. Valores confidveis destes parimetros dependem das
tolerancias adotadas para o controle do calculo.

d) A variagio do coeficiente de atrito influencia no ponto de inicio de deslizamento
sobre desviadores.

Os resultados obtidos confirmam a validade do modelo e a possibilidade de aplica-
lo as vigas hiperestaticas.
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Porém, varios assuntos merecem outros estudos para aprimoramento do método.
Do ponto de vista tedrico deve-se procurar:

- uma solugdo mais geral que a apresentada no item 5.5 para o problema de

excentricidade dos cabos em cabegas de viga;

- uma nova formulagdo para a avaliagiio da abertura de junta sem armadura. Esta é
calculada segundo a expressdo do item 5.8.

- a inclus3o no modelo das diferentes perdas de protensio;
No que se refere ao programa CARPE deve-se procurar:
- a forma de incluir para o concreto em compressdo outras leis alternativas;

- implementar os algoritmos necessarios para o uso de cablagens parabdlico e
estender a analise A protens3o interna,

- melhorar os critérios de convergéncia. O critério da versdo atual do programa € o
da forga (se¢do 5.7). Mas como a grande parte da deformagio da estrutura acontece num
intervalo muito reduzido de tensdo, nota-se uma grande dificuldade para pegar os ultimos
puntos da curva. Embora o valor da carga seja correto, devido a problemas numéricos, nem
sempre podemos determinar os valores das deformag8es. Uma solugio pode ser trocar o
critério de forga para o critério de deslocamento. Isto poderia controlar as dificuldades que

aparecem nos distintos calculos iterativos.
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ANEXO A

NOTACOES

No objetivo de ajudar a compreensdo sio reunidos neste anexo as principais
notagdes utilizadas no trabalho. Algumas letras usadas, tais como o "i", o "}" ndo foram
assinaladas porque sdo usadas em lugares diferentes com sentidos diferentes. Mas nestes
casos, sdo definidos no paragrafo evitando qualquer confusio.

A.1.- LETRAS GREGAS

o, : tensdo de conpressio do concreto
E.: abreviagio de e*%i%
«;: dngulo de desviagdo de um cabo sobre um desviador

f.: coeficiente de atrito do desviador d;

g, deformagdo axial no centro geométrico de uma segio

&, deformagdo correspondente a f_;
&,: deformagdo de ruptura do concreto
£,: deformagio de uma fibra i
&, deformag@o do ago no final do patamar plastico
&, deformagio do concreto a compressdo correspondente a o,
o,: limite de elasticidade do ago passivo para uma deformagio de 2 %o
g, limite de elasticidade longitudinal do ago mais tracionado
o, resisténcia na idade j em dias de concretagem
o,: tensdo de ruptura
o, tensdo de ruptura do concreto
o : tensdo normal
¥ . uma tolerancia pré-fixada para o contole de convergéncia nas forgas
o ::curvatura de uma segio
o, B: coeficientes numéricos nas leis de comportamentos dos agos
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¢: operador

1: ordenada de um diagrama de linha de influéncia
A: parametro de carga

¢, aplicagio linear tangente do operador ¢

A.2.- LETRAS MAJUSCULAS

H: agdo hiperestatica devida a protensdo

A area genérica de um elemento qualquer de uma segio
E: médulo de elasticidade correspondente a area A

Ec,: mddulo de elasticidade do concreto na origem no diagrama tensdo-deformacio
E,: modulo de elasticidade longitudinal

Aa: area de ago passivo

Ac: area de concreto

Ac: area de concreto

AE: vetor das forgas aplicadas

Ap; area de ago de protensio

D: vetor de deslocamentos

E: médulo de elasticidade

EA: rigidez a4 deformag3o axial

EI rigidez a flexio

F: vetor de for¢ds internas

H: agdo isostatica devida a protensio

I: momento de inércia de uma segéo transversal homogénea
LI linha de influéncia

M: momento fletor total

N: esfor¢o normal total

Pd; forga de desviagdo sobre um desviador

Pi; forga de protensio num trecho de cabo

R: vetor de forgas externas totais

RG: matriz de rigidez global

RL: matriz de rigidez de um elemento

S: uma segfio genérica

Ti: tensdo num trecho

U: vetor das deformagtes
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A.3.- LETRAS MINUSCULAS

a.: coeficiente de valor +1 ou -1

f.,;: tensdo de tragio méxima do concreto

d;: indica um desviador

e: base dos logaritmos neperianos

e: excentricidade de um cabo

g: deslizamento de um cabo sobre um desviador
k ek': pardmetros adimensionais

/: comprimento de uma viga

A.4.- INDICES E SIMBOLOS

: referente ao concreto

: referente ao centro geométrico

: referente a protensio

. referente a diregio "x"

- ordenada de uma fibra de concreto
: referente a diregdo "y"

N @ ~ ¥ T a0 ©

: referente a diregio "z"

| | : indica a norma euclidiana de um vetor
[ ]: indica uma matriz

{ }:indica um vetor
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ANEXOB

ANALISE LOCAL DO COMPORTAMENTO

Este anexo contém um conjunto de curvas obtidas pelo programa CARPE para as
diversas vigas estudadas neste trabalho. Em geral estas curvas representam a evolugio de
algum pardmetro em fung¢do da carga aplicada na estrutura. Porém, sdo apresentadas
também algumas curvas combinando paramétros diferentes da carga. Isto é para mostrar a
variedade de resultados que o programa permite analisar. Apresenta-se a seguir cada viga
com as curvas realizadas para ela. Em alguns casos realiza-se a comparagio com os dados
dos ensaios. E o caso da curva de abertura de junta para a viga do texas. Infelizmente o
resultado ndo € bom.

Bl.- Viga isostitica

oo . CArga (kN)

ensaio | ¢

800

500

400 —

300

200

100

0 : [ - 1 : . -
0 1 2 3 4

Deformagio x 1073

Fig.-B1.1 - Curva carga deformagdo no bordo comprimido do concreto
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Fig. B1.2 - Curva carga-variagio de tensdo do cabo (tedrico)
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Fig.-B1.3 - Curva carga-tensdo do cabo (tedrico)
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B2.- Viga do Texas

Variagdo de tensdo em {MPa)

a8
trecho 3
24 — 4
12 4
2
0 T T T T T T
0 50 100 150 200
Carga (kN)

Fig. B2.1 - Curva carga-variagdo de tensdo do cabo #2 (tedrico)
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Fig.B2.2 - Curva carga-tensdo do mesmo cabo (tedrico)



102

6 Abertura de junta (mm)
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Fig.- B2.3 - Curva carga-abertura de junta (comparagio)
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Fig.- B2.4 - Curva carga-altura de abertura de junta (teedrico)
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B3.- Viga do "bencmark test"

a) Viga com aduelas sem deslizamentos sobre desviadores

2000 Carga (kN)

1600 —
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0 T T T T T T T T T T
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Fig.B3.1 - Curva carga-deformagédo do concreto
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Fig.B3.2 - Curva carga-abertura de junta (debaixo da carga)
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8 Altura de abertura de junta (m)
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Fig.B3.3 - Curva carga-altura de abertura de junta

b) Viga com deslizamentos
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Fig.- B3.4 - Curva carga-abertura de junta
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5 Altura de abertura de junta (m)
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Fig.- B3.5 - Curva carga-altura de abertura de junta
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