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SINOPSE

Apresenta-se neste trabalho um programa para ana
lise nao-linear de porticos planos de concreto armado. E utili-
zado um processo iterativo constituido por etapas lineares de

calculo.

Admite-se nao s0 a n3o-linearidade dos diagramas
tensao-deformacdao dos materiais, como tambem consideram-se os e-

feitos de segunda ordem decorrentes da interacgao axial-flexao.

0 programa em questao limita-se ao estudo dos
pErticos planos dotados de elementos de eixo reto, permitindo-se,
indistintamente, a ocorréncia de membros de segao circu]ar e de
segao retangular numa mesma estrutura. Acrescente-se ainda que
para cada elemento, além de ser prevista uma subdivisao em tre-
chos de caracter?sticas constantes, considera-se também a possi-

bilidade de 1iberag6es nos extremos.

Pode-se empregar o programa tanto na determina -
¢cao de esforgos e deslocamentos associados a diversas hipoteses
de carregamento, como também na pesquisa da capacidade de carga

da estrutura.

No que diz respeito aos diagramas tensao-deforma
¢ao dos materiais e no que se refere ao esgotamento da capacida-

de resistente da secao transversal, sao adotadas as recomenda-



coes do CEB-FIP.

Incluem-se alguns exemplos de aplicacao, entre
0s quais destaca-se uma investigagao visando comprovar a eficien
cia do método aproximado do CEB-FIP, indicado para o dimensiona-
mento de pegas longas (A > 35) solicitadas simultaneamente a fle

Xao e compressao.
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ABSTRACT

In this dissertation a computer program for non-
linear analysis of reinforced concrete plane frames is presented.
An iterative technique consisting of breaking the solution into

several linear steps is used.

Both the non-linear relationship between stresses
and strains for the materials, as well as the second-order effects
due to the axial-flexural interaction, are considered in the ana-

Tysis.

The computer program is available for plane fra -
mes with straight members and alternatively members with circular
.and rectangular cross-section in the same structure are allowed.

In addition, for each member it is possible to perform a subdivi-
sion into segments of constant characteristics, and also to allow

for discontinuities at the ends.

The computer program can be employed for calculat
ing member forces and displacements associated with several load-
ing hypotheses and also in the estimate of the bearing capacity

of the structure.

Refering to the stress-strain curves for the ma-
terials and to the ultimate strength of the cross-section, the

CEB-FIP recommendations are used.



Among the applications presented is an investiga
tion in order to check the efficiency of the approximate method
of the CEB-FIP, proposed for the design of slender members (X 2

> 35) subjected to combined bending and axial compression.
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’ INTRODUCAD

0s conceitos e as notacoes da algebra matricial per
tenceram durante muito tempo apenas ao dominio da matematica.
Com o advento dos computadores eletronicos, o calculo matricial

ganhou um novo campo de aplicagao: a teoria das estruturas.

0 uso de matrizes & o caminho mais adequado quando
se efetuam calculos com o computador, uma vez que permite a auto
matizagao das operagoces a serem realizadas, facilitando sobremo-

do o traba1ho de progtamagﬁo.

Assim e que a teotia das estruturas foi inteitamen-
te teorganizada em uma forma matricial. Os conhecidos metodos
da flexibilidade e da rigidez, considerados como fundamentais
na analise estrutura], sao essencialmente apropriados ao trata -

mento por matrizes.

Embora ambos os metodos sejam simi]ares_em sua for-
mulacdo matematica, distinguem-se pelos conceitos fisicos envol-
vidos em cada um. No método da flexibilidade as incognitas sao
as agoes redundantes, enquanto que no metodo da rigidez as incog
nitas sao os deslocamentos dos nos da estrutura. Nos dois meto-

dos, entretanto, as equag¢oes fundamentais derivam-se da aplica -



¢ao do princhio da supetposigﬁo.

Como sabemos, o princhip da superposicao pode ser
utilizado desde que se verifiquem relagoes lineares entre a-
goes e deslocamentos. Vemos assim. que o uso dos métodos cita-

dos acima esta limitado as estruturas de comportamento linear.

A impossibilidade de se admitir uma lei linear ten
sao-deformagdo para o concreto, por si so ja impossibilitaria a
aplicagao do pfinchio da superposicao no estudo de pegas cons-
tituidas deste materia]. Além disso, numa peca de concreto ar-
mado ainda se introduzem batras de ago para resistir as ten-
soes de tragﬁo que o concreto naoc pode suportar. 0 ago, por
sua vez, tambem nao apresenta um diagrama tensSo-deformagEo 1i-
near. Conseqlientemente, tornar—se-ia inviavel a utiliza¢dao dos
métodos da flexibilidade e da rigidez, pelo menos de uma forma
imediata, na analise dos particos pianos de concreto armado. Es
tritamente falando, serTamos conduzidos a um calculo de nature-
za n50a1ineat, cuja solucdo exata seria extremamente dificil de

se obter.

0 que se faz normaImente para contornar 0 problema,
€ a substituicdo do calculo nido-linear por uma sucessdo de cal-
culos Tineares, corrigindo-se em cada passo as caracterfsticas
de que depende o problema, com base nos resultados obtidos na

etapa anterior. Desta forma, cada etapa de calculo constitui -
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se numa analise Tinear, tornando-se portanto viavel, neste caso,

a aplicacao dos meétodos-da flexibilidade e da rigidez.

Em gerai, nos programas automaticos Egr@ analise de
poticos planos de concreto armado, efetuam-se as corregﬁes men-
cionadas acima com base numa colegao de diagramas M - N - % (mo-
mento fletor-esforgo norma1-curvatura). Podemos concluir,. por-
tanto, que € indispensavel se dispor de um vasto conjunto des-
tes diagramas, para se estar apto, num dado instante, a calcular
uma estrutura qualquer. Por um lado, precisa-se abranger varios
tipos de secoes transversais, que diferem entre si tanto na for-
ma geométrica como na percentagem e distribuigéo de armadura. A-
1éem disso, cada um dos diagramas deve inc1uir diversos va]orespg
ra o esforgo normal. Ha de se convir que nestas condigoes, nem
sempre © calculo de uma estrutura resu]ta numa operagﬁo das mais

comodas.

Esses programas sao elaborados, em geral, de acordo
com o metodo da rigidez, dada a sua formulagﬁo simples e total -
‘mente adaptavel a computagdo automatica. Podem tambem facilmen-
te ser estendidos, objetivando~se ]evar em consideragio os efei-

tos de segunda ordem provenientes da ihteragﬁo axial-flexao.
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Neste ttabalho, apresenta-se um programa para an51i
se de porticos planos de concreto armado, fundamentado no metodo
da rigidez e calcado num procedimento que torna dispensavel o u-
so da colegao de diagramas M - N - %. Efetivamente, e utilizado
um processo iterativo em que a obtenc3ao de modulos de elasticida
de secantes, retirados diretamente dos diagramas tensao-deforma-
cao dos materiais, constitui-se no ponto basico em cada etapa do
calculo (este procedimento & proposto por J. Blaauwendraad em

seu trabalho "Realistic Analysis of Reinforced Concrete Framed

Structures").

E de se salientar que os efeitos de segunda ordem
provenientes da interagdo axial-flex3ao, bem como a possibilidade
de lTiberagoes nas extremidades dos elementos, foram tambem incor

porados a analise.

0 programa em quest3ao limita-se ao estudo dos p6rti
cos planos constituidos por elementos de eixo reto. E valido,in
clusive, se estabelecer em cada elemento da estrutura uma sub-
divisao em trechos. Esta previsao e feita visando atender pos-
siveis variagoes de percentagem e distribuicdo de armadura, as-
sim como alteracoes nas dimensdes da secao transversal do mem-
bro. Ressalte-se, entretanto, que ao longo de um mesmo trecho

estas caracteristicas s3o consideradas constantes.

No que se refere 3 forma da secdo transversal, admi



xvii
te-se a ocorrencia de elementos de seg¢do circular e de secao rer

tangular numa mesma estrutura.

Quanto aos tipos de estudo que podem ser realizados

com o programa, destacamos:
a) Analise de diversos casos de carregamento

Este tipo de analise fornece os deslocamentos dos
nos, os esfor¢os nas extremidades dos membros e as reacoes de a-

poio, para cada um dos esquemas de carga que se fizer atuar na es

k3

trutura.
b} Pesquisa da capacidade de carga da estrutura
Por"este estudo obtem-se, para uma determinadar dis
tribuigao do carregamento, a capacidade de carga da ~ estrutura,

permitindo-se, inclusive, que algumas cargas tenham seus valores

fixados.

Nao se restringe, a n3o ser em funcdo do fator tem-
po, o numero de casos de carregamento em uma estrutura, assim co

mo o numero de estruturas submetidas a analise.

Ao fina]izar, queremos deixar claro que o programa
e, evidentemente, suscetivel de ser melhorado. Como sabem aque -
les que lidam com programas, € bastante dificil e exige um espago
de tempo relativamente longo, encontrar-se uma solucdo otima em

termos de programacao.



CAPTTULO I

HIPOTESES ADOTADAS - ASPECTOS GERAIS DO COM-

PORTAMENTO . NAO-LINEAR

1.1 - Hipoteses

A seguir sao abordadas as diversas hipoteses de cal-
culo, visando a posterior apresentacdo do processo de analise uti

lizado.

1.1.1 - Diagramas Tensao-Deformacao dos Materiais

Os diagramas tensEo-deformagﬁo adotados para o con-
creto e para 0 ago 520 osrpreconizados'ﬁe1o CEB-FIP. No caso dos
agos tipo B efetua-se uma simplificagao, substituindo o trecho
curvo do diagrama por tres trechos retos, como se vera mais adian
te. Embora se considere a nao-linearidade destes diagramas, admi

te-se que a curva de descarga coincide sempre com a de carga.

a) Concreto

A relagao entre tensoes e defotmagégs no concreto €
representada por um diagrama parEbo]a-retEngu]o. Na Fig, 1. es-

tac representados o diagrama caracteristico e o diagrama de calcu



lo, n3ao se considerando qualquer resistencia do concreto a tra-
¢ao. Estes diagramas sao validos somente para cargas de curta

duragao.

(7 (COMPRESSAO)
PARABOLADO 22GRAU DIAGRAMA
: l"umacmnsﬂaa
1
‘ DIAGRAMA
DE CALCULO
_ - _
2%o0 35%o0 €, (COMPRESSAO)

Os diagramas caracteristico e de calculo podem ser

definidos pelas expressoes:

£ £
c
para 0 < e, 5 0,002 > o = 0,85f (2- 5=5q7) goo0z

para 0,002 £« .. € 0,00356 > ¢g_ = 0,851"C

c C

Tem-se:

-+
n

fck - diagrama caracteristico

fo = f.q - diagrama de calculo
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f_, - valor caracteristico da resisténcia a compres

ck
sao do concreto

foq - valor de calculo da resistencia a compressao

f
. _ ¢k ..
do concreto; fcd = —?:, sendo Yo um coefici

ente de minoragao da resistencia do concreto.
- Titgls uwe LENETeTD.

0 coeficiente 0,85, utilizado na redugﬁo da resis -

tencia, leva em consideragao a influéncia do tempo (efeito Rlsch)

e as condigoes de concretagem.

b) Ago

b.1 - Ago Tipo A

0 diagrama tensao-deformagdo para este tipo de ago

caracteriza-se pela existencia de um patamar de escoamento defi-

nido, como podemos observar na Fig.2. Estac assinalados na figu

ra os diagramas caracteristico e de calculo.



AG DIAGRAMA , .
{__CARACTEHSTBO

fyk A i
F

I_;DIAGF\:AMA .
-DE CALCULO

Eg=tget = 2100 000 kgf/cme

] F ool
=10%o €, | _ .
"* €, R
| i
i
',‘ji 1ty
Fig. 2
Tem-se:
fyk - va]or caracter?stico da tensao de escoamento
do ago
fyd - valor de calculo da tensao de escoamento do
' f
: = _Lk . 4 >
ago; fyd el sendorys um coeficiente de

s
minoracao da tensao de escoamento do acgo.

Apresentam-se,no quadro a seguir, valores numeri -
cos relativos aos diagramas tensao-deformacao de calculo dos a-

cos CA-24, CA-32, CA-40A, CA-50A e CA-60A. Considera—se Yy =

= 1,15.



Ago fyd € = ;fg €5
(kgf/cm?)
CA-24 2087 0,994°%/ g 10°/ g0
CA-32 2783 1,325%/ 4 10°/ 00
CA-40A 3478 1,656%/ 40 10°/ 00
CA-50A 4348 2,070°%/ - 10°/ o
[cA-60A 5217 2,484°/ 10°/ 06

b.2 - Ago Tipo B

Este tipo de ago, encruado, nao apresenta patamar de
escoamento definido. Define-se uma tensao de escoamento convenci
onal, como pode ser observado na Fig.3. Indicam-se " na figura
os diagramas catacterfstico e de calculo, salientando-se que 0
diagrama de calculo & obtido do caracteristico mediante uma afini

1

dade gﬁfpara1e13 3 reta de Hooke, de razao 7
; . . . <



TENSAD DE ESCOAMENTO

E; " CONVENCIONAL
DIAGRAMA ,
rcamcremsmo
- [ S S—.
7
7T

LDIAGRAMA

0,7fyx +
DE CALCULO

07fyd T
E 5 =tges=2100 000 kgt/cm®

-10%¢

*E

10%0 5

e i T "'fyk

Os diagramas caracteristico e de calculo podem
traduzidos pelas expressoes:
a

_ S
para040550,7fy+ ES_E;

' g g
s
para o, » 0,7f + e = rz + 0,823 (?; - 0,7)%

5 y
Tem-se:
fy = fyk - diagrama caracteristico
fy = fyd - diagrama de calculo

ser

Na Fig. 4 mostra-se o diagrama tensao-deformagao a

dotado neste traba1ho para os agos tipo B.



Eg= fget. = 2100 000 kgf /omd]

__-lP ! , _
= 2%c E3 €47 10%0 A
3
Fig. 4
Conforme se trate ou do diagrama caracter?stico, ou
do de calculo, tem-se na Fig. 4 fy = fyk ou fyd' respectivamente.
Podemos escrever:
0,7f
E =
! s
0,9f
- 0,2633
€2 © _ES—'Z * TTo00
2 f
€3 = To00 ¢ ff
_ 10
€4 = TO00




g-

Estao assinalados,no quadro a seguir, valores num

de calculo dos a-

ricos referentes aos diagramas tens

ao-deformacgao

Considera-se Y, = 1,155

CA-50B e CA-60B.

¢os CA-40B,

/.00 | °0/,v8°p 0/.66v°2 | 00/,68L°L 6499 L12s 969t ¢59E 409-v2

0/,01 | °9/,00° 00/,921°2 1°9/,06°L £GLY 8YEY gLee 220 409-Y9

%0/,0L | °9/,999°¢ 00/0€GL°L | %9/,091°1 818t 8LYE OElE 119 7 40v-v2
(Zuo/46%) |(w0/48y) [(3/36%) [(;uo/46%) ;

b3 €3 ¢y = 0/40L°s, uzw vzvm.o uxwu.o 0JY




1.1.2 -~ Hipotese das SecoOes Planas

Admite-se como valida a hipotese das segoes planas,
ou seja, as segoes transversais permanecem planas e normais ao
eixo da pega. Implicitamente, isto significa desptezar as defos
magoes provenientes do esforgo cortante, bem como considerat per

feita a aderencia entre a armadura e o concreto.

1.1.3 - Esgotamento da .Capacidadé Resistente.da -

Secao

Adotam-se as recomendagﬁes do CEB-FIP. Assim sendo,
a resisténcia de uma secao transversal e Timitada pela ocorrén -
cia ou de uma deformagéo considerada excessiva na armadura, ou
entao de um encurtaﬁento relativo no concreto que produza o seu
esmagamento. Limita-se o alongamento re1ativo na armaduta em
10°%/ 99 (regiao 1 na Fig. §5). Considera-se que o esmagamento do
concreto ocorre quando o seu encurtamento relativo atinge -3,5%/ 00
em secgoes parcialmente comprimidas (tegiEo 2 na Fig. 5), ou
- 3,5%0 -0,75¢_, (sendo €.1 © encurtamento relativo minimo

na segao) em segoes totalmente comprimidas (regiEo 3 na Fig. 5).
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o o o) &

R — R Ton

Fig. 5

1.1.4 - Carregamento

S0 se consideram no programa cargas que atuam dire-
tamente nos nos. Se houver cargas aplicadas no interior de uma
barra, devemos discretiza-la em dois ou mais elementos, introdu-

zindo nos ficticios nos pontos de aplicagao destas cargas.

1.2 - Comportamento Nao-Linear

Desde que nao se verifiquem re1ag6es 1ineates entre
acoes e deslocamentos numa estrutura, diz-se que ela tem um com-
portamento n50-11near. Uma vez que nossa meta € efetuar uma ana
lise nEo-linear, cumpré%se entao | destacar bem os motivos basi-
cos que contribuem para esse tipo de comportamento. Paralelamen
te, visando o estudo dos pﬁrticos planos de concreto armado, pre
tende-se esc]atecer me]hor 0 que pode ser reaTizado, com vista a

substituicao da analise nao-linear por uma série de calculos li-
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neares.

0 comportamento nao-linear {ou n3do-linearidade) de
uma estrutura deve-se a cada uma das causas que passamos a des-

crever:

1.2.1 - Nao-Linearidade Fisica

J A nao-linearidade fisica (ou do material), como o
nome indica, decorre do fato do material nao apresentar um dia-
grama tensao-deformacao linear, como € o0 caso tanto do concreto
quanto do ago. Para o concreto armado, normalmente, a nao-linea
ridade do material vem expressa em termos de curvas momento-cur-
vatura, dependentes do esforg¢o normal (Fig. 6). Naturalmente, a
forma da segao transversal, a percentagem de armadura e a defini
¢ao dos diagramas tensdo-deformagao dos materiais, formam as ba-

ses para a determinagao destas curvas.

-
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Assim, um ponto de uma determinada curva momento-
curvatura e obtido pela consideracdo das equacoes de equilibrio
para o esforgco normal e momento fletor, admitindo-se uma distri

buigao linear de deformagoés na segao transversal.

Pode-se,portanto, elaborar uma vasta colegao de ta
belas ou de abacos para distintas fotmas de secgao transversal,
vErios tipos de aco e de concreto, diferentes pércentagens €
distribuigEes de armadura, abrangendo-se também em cada tabela

ou abaco : diversos valores para o esforgco normal.

Como ja foi frisado anteriormente, a anilise nao+
linear normaimente @& substituida por uma série de analises 1i-
neares. Em cada uma destas sao obtidos,da maneira usual, deslo
camentos e esforgos nas extremidades dos elementos. Com estes
resultados efetuam-se corregﬁés nas matrizes de rigidez dos ele

mentos, visando a proxima etapa do calculo.

Nos programas normalmente elaborados para analise
de particos planos de concreto armado, no que se refere a nao-
lTinearidade do material, costumam-se rea]izar essas corregaes
com base nas curvas M - N - %. As barras da estrutura devem
ser divididas em diversos e]émentos, catculando-se em todos e-
les valores medios para os esforgos obtidos na analise Tinear.
Em correspondencia a um par momento e normal assim definido, de

termina-se entao um novo valor para EI (rigidez a flexdo), rela
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tivo ao elemento considerado, de acordo com o procedimento es-
quematizado na Fig. 6. Por outro lado, se desejamosixfporriﬁir

tambem os valores de EA (rigidez axial), devemos construir ou-

tras curvas relacionando esforcos e deformagoes axiais.

Na rea]idade, ha de se convir que esse processo de
corregéo nem sempre resulta ser um caminho dos mais prEticos.Ig
to decotre, principalmente, da necessidade de se dispor,num da-
do momento, de uma colecao adequada de tabelas para a utiliza -

¢ao no transcorrer da analise.

No programa ora elaborado, as cotgegaes efetuadas .
em cada passo do calculo, tendo em vista a ndo-Tinearidade do
material, se baseiam na obteng@o de modulos de elasticidade se-
cantes, retirados diretamente dos diagramas tensao-deformagao dos
materiais. 0 conhecimento da distribuicao de deformagoes em di
versas Segoes transversais, definida em fungao dos resultados
fornecidos pela etapa anterior da analise, constitui-se no pon-
to fundamental para a determinacao desses modulos de elasticida

de ao longo de cada elemento.

- o, .
Como se vera posteriormente, torna-se bastante sim
ples a analise dos porticos planos de concreto armado, seguindo

esse caminho.
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1.2.2 - NEOéLinearidade Geométrica

Uma estrutura pode ter um comportamento n50-1inear,
ainda que constituida de um material que obedeca a lei de Hooke,
desde que seus elementos estejam solicitados tanto por esforgos
axiais como por momentos f1etores. Neste caso, a deflexao late-
ra] de um membro traz como consegllencia o aparecimento de momen-
tos fletores adicionais (de segunda ofdem), em vittude da presen
¢a da forca norma1. A este tipo de pompottamento nao-linear, d§

se 0 nome de nao-linearidade geometrica.

Como exemplo, podemos citar o caso da-coluna eshel-"

ta da Fig.7/, submetida_a uma cafga axial e a 'um momento atuantes

no topo.
P P P
7T\m ‘
'\) ° - \j p Ne Ve
' /)M.a | /—) 7
/ | )
/ /
4 ]
¥ . /
/ /
/ ] !1
A a ’;ﬂ:MefP(é"ai A.f, 9,0 A--?—ZJM;:Me
’? ' ] M1 =0 "l :
/ /
/ !
/ !
! i

(a) (b) ' (c)
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Suponhamos inicialmente agindo sobre a estrutura a-
penas a carga P. Evidentemente, a deflexao lateral e o momento
fletor,no ‘ponto A, serdo ay = 0 e M1 = 0, respectivamente (Fig.

7.b}). Agota fagamos atuar na peca o momento M tambem iso1ada;

e
mente. Em decotréncia, temos para o ponto A da coluna um deslo
camento a, e um momento f]etor M2 = Me (Fig. 7.¢). No entanto ,
se considerarmos a acao conjunta de P e Mg as deflexoes introdu
zidas pelo momento M, induzem a forga P a produzir uma flexao a

dicional na estrutura. Como conseqliencia, a pega estara submeti

da, no ponto A, a um momento f]etor M = Me + P(&§ - a), maior
(em modulo) que My + M, (Fig. 7.a). Ressalte-se que a parcela
P(3 - a) representa o momento fletor de segunda ordem. Somos

também conduzidos a um valor para &, maior que ay t+ ay. Conclui-
se, portanto, que o principio da superposigao n3do e valido nes
te caso, caracterizando-se assim o comportamento nao-lTinear da

estrutura.

Em muitas ocasioes, tal como no exemplo da Fig. 7,
e de fundamental importancia a consideracdo da interagao axial-
flexdo na analise estrutura]. Vejamos agora que procedimento de
ve ser adotado, tendo em vista a sua inclus3do na analise dos por

ticos planos.

A nao validade do principio da superposigﬁo, neste
caso, afastaria logo de inicio a possibilidade de utilizagao do

método da rigidez, pelo menos na forma em que habitualmente & em
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pfegado. No entanto, como se verE postetiormente,'a forga nor-
mal pode ser encarada COMO um parimetro que afeta os termos da
matriz de rigidez de um elemento. Nestas condigoes permanece

valido o principio da superposigao, sendo legitimo, portanto,se
estender 0 uso do metodo da rigidez as estruturas de comporta -

mento nao-linear geometricamente.

Na analise dos particos planos, os esforgos axiais
normalmente nao sao conhecidos de infcio. Faz-se entao uma es-
timativa para N em todos os membros (N = 0, em geral), proceden
do-se em seguida a um primeiro ciclo de calculo. Visando a prd
xima etapa da analise, corrigem-se os termos das matrizes.de ri
gidez dos elementos, tomando-se por base os va1otes obtidos pa-

ra as forgas normais no passo anterior, e assim por diante.

Embora tenham sido apresentadas isoladamente, &
evidente que em cada etapa do calculo efetuam-se as corregoes
simultaneamente, cada uma delas associada a um dos tipos de nago

linearidade mencionados.

Convem ressa]tar também que mesmo sendo considera-
dos na analise efeitos de segunda ordem, ainda assim admite -se
como valida a hipotese de pequenas deformagaes. Uma decorrén -
cia imediata do que acabamos de mencionar & o fato de se poder

- . o d?
adotar para a curvatura a expressao simplificada % = Ll , tal

dx?

como se observa em (15).
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Para finalizar, saliente-se que no processo de ana-
lise a ser apresentado, as coordenadas dos nos da estrutura, em
qualquer etapa do calculo, permanecem sempre com seus valores i-

niciais.

1.3 - Deformagao Lenta do Concreto

Tanto neste item como no subseqllente, procura - se
dar enfase a dois topicos de particular interesse no que se refe

re ao comportamento dos porticos planos de concreto armado.

Inicialmente, vamos nos deter um pouco na deforma

¢ao lenta do concreto.

Seja, por exemplo, uma coluna de concreto armado

(Fig. 8), submetida a um carregamento de Tonga duracao.
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E valido se afirmar, neste caso, que as deflexoes i
niciais e conseqientemente os momentos fletores, terao seus valp
res acrescidos com o tempo devido a fluencia do concreto. Depen’
dendo deste perTodo de tempo, o comportamento da estrutura pode
sofrer sensiveis alteragdes em comparagao com suas (’J'féEpOStas

frente as solicitagoes de curta duragéo.

Para i]ustrar, consideremos um ensaio de carga para
a coluna da Fig. 8, efetuado de duas formas distintas. No grEfi
co da Fig. 9 - estao assinaladas duas curvas. A primeira e resul
tante de um ensaio em que o carregamento e incrementado, continy
amente, ate que se atinja a capacidade de carga P1. Ja a segun-
da curva apresenta}como caracter?stica Qprincipal,um patamar cor
respondente a um determinado nivel de carga. Este patamar esta
associado ao tempo no ensaio em que o carregamento teve suaﬂgiig
tensidade mantida constante. Neste caso, o comportamento da co-
luna se modifica, face a presenga de cargas de longa duragEo. Co
mo conseqhéncia, sua capacidade de carga P2, como se observa na
Fig. 9, totna-se menor do que P1, sendo esta redugio tanto mais
acentuada quanto majs esbelta for a peca e maior for o -perTodo

de sustentagao do carregamento.
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Fig. 9

No presente traba]ho, come ja foi frisado antetior-
mente, analisa-se o0 compottamento dos particos planos diante dos
carregamentos de curta duragEo. Portanto, nao se manifestam os
efeitos de deformagﬁb;}enta, resultando para o concreto um dia -

S

grama tensao-deformagao independente do tempo (vide Fig. 1).

1.4 - Estado Limite Ultimo

No que se refere ao estado limite ultimo (de rufna)
consideram—se neste traba]ho duas fotmas distintas de comporta -
mento para os pGrticos planos de concreto armado. Assim, depen-
dendo principalmente da geometria da estrutura e do tipo de car-
regamento aplicado, o estado limite ultimo pode ser atingido ou

por esgotamento da capacidade resistente dos materiais, ou entao
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por instabilidade do equi]Tbrio. 0 esgotamento da capacidade re
sistente @ caracterizado pelo esmagamento do concreto, ou por u-
ma deformagEo considerada excessiva na armadura. Ja, quando o-
corre instabilidade do equilibrio, o material ndo € solicitado a

té8 o limite maximo  de sua resistencia.

As duas formas de comportamento mencionadas acima

podem ser melhor visualizadas attavés dos grEficos das Figs.10.b

e 11.b.
P
P=var. Pz 4
var Psvar. ESGOTAMENTO-DA
| N CAPACIDADE
_ ; \ S
et ¥ 4 ke
— - S -
fr— |
{ ]
% i
i i
-+ ¢OLUNAS ;
/ mﬁgﬁ//;
!
’ .
I - L , T . a

(a) (b)

Fig. 10
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Fig. 11

Em ambos os graficos mostra-se a lei de variacgao das
cargas verticais P com a flecha a, porem cada um deles relaciona-

se a um tipo diferente de portico quanto a geometria.

0 primeiro tipo (Fig. 10.a) catactetiza-se pelo fa-
to das colunas apresentarem pequena esbeltez, MNeste caso, como
estd indicado na Fig. 10.b, as cargas P crescem até um determina
do nivel, quando entao ocorre o esgotamento da capacidade resis -

tente,

Ja no segundo tipo, em que as colunas possuem grande

esbeltez (Fig. 11.a), a capacidade de carga esta associada a
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instabilidade do equilibrio, como se observa na Fig. 11.b. Esta
curva, em sua totalidade, so pode ser obtida atraves de um proce
dimento em que se controlem deslocamentos e se tenham cargas co-

mo resposta.

0 programa ', automatico que aqui apresentamos nao
reproduz o ramo descendente (instavel) da curva P - a (vide Fig.
11.b), uma vez que foi elaborado visando obter deslocamentos co-

mo resposta, ao invés de cargas.
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CAPTTULO II

PROCESSO ©DE ANALISE

2.1 - Nogoes Gerais do Metodo da Rigidez

0 método da rigidez, aplicavel as estruturas de com
portamento 1ineat, tem uma formu1ag§o simples e totalmente adap-
tavel 2 computagdo automitica, visto que todas as fases do calcu
lo podem-se apresentar como simples operagoes matriciais. Alem
disso, a formagﬁo das prﬁprias matrizes € facilmente automatiza-

vel.

A seguir, faz-se uma:;breve discussao sobre cada u-~
ma das fases em que se divide a analise . de uma estrutura reticy
lada por este mé todo. Posteriormente indica-se como obter a ma-
triz de rigidez de um elemento no sistema 1ocal e tambem como

transforma-la para o sistema global de eixos.

2.1.1 - Analise pelo Metodo da Rigidez

Neste metodo de analise as incognitas s3ao os deslo-
camentos dos nos da estrutura. As equacoes fundamentais, tradu-
zindo o equilibrio dos nos deslocaveis, derivam-se da aplicacgdo

direta do principio da superposicao.

A analise de uma estrutura reticulada por este méto

do obedece sempre ao esquema apresentado a seguir.
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Para cada elemento determina-se uma matriz de rigi-
dez [SM], relativa a um sistema local de eixos. Por intermédio
de uma operagao matricial em que se tira partido da matriz de ro
tacdo transformada [RT], passa-se a referir a matriz de rigidez
do elemento ao sistema de eixos globais (ou da estrutura).’ 0Ob-

tem-se desta forma a matriz [SMD].

Obedecendo a um processo sistematico em que se so-
mam as contribuigBes dos elementos que concorrem num no (através
dos coeficientes das matrizes [SMD] ), determina-se a matriz de
rigidez global da estrutura, [S]s relativa a todos os deslocamen
tos possiveis dos nos. A pattir desta matriz, define-se a ma-
triz de rigidez [sD], relacionada unicamente aos graus de liber-

dade da estrututa.

Em seguida monta-se um vetor de cargas combinadas
'{AD}, também correspondente aos graus de liberdade da estrutura,
somando-se cargas reais e cargas equivalentes de no. Quando so
existem cargas que atuam diretamente nos nos, o vetor {AD} ;; €

constituido apenas de cargas reais de no.

Atraves da resolugae de um sistema de equagoes linme
ares, simbolicamente representado por [sD]1{D} = {AD}, chega-se
aos valores dos deslocamentos de no desconhecidos (vetor'{D}).
Nao devemos esquecer que em se tratando de particos planos, a ca

da no estao associados tres deslocamentos, duas translagoOes e u-
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ma rotacao.

De posse do vetor {D}, define-se para cada elemen-
to da estrutura um vetor'{DMD}, no sistema global, contendo os
deslocamentos correspondentes aos extremos do membro (seis deslo
camentos no caso de pﬁtticos planos). Utilizando a matriz de ro
tagao [RT], pode-se obter a transformagao desses deslocamentos

para o sistema local (vetor “{DH}).

Estamos nesta altura habilitados ao calculo das a-
¢oes nas extremidades dos elementos, por 1nterm6dio daﬁegprgs;EOJ
matricial {AM} = [SM]{DM} + {AML}, onde;?puvefotlﬁAMp} aparecem
as agoes de engastamento perfeito. Para uma estrutura com car-
gas aplicadas somente nos nos, resu1ta'{AM} = [SM]{DM}, por ser

sempre nulo o vetor {AML}.

Por fim determinam-se as reagoes de apoio, conside-
rando por exemplo, em cada no que apresente vinculos, as equagces
de equilibrio referentes ds direcoes restringidas, tal como se

faz neste trabalho., Podemos entao dar por encerrada a analise.

2.1.2 - Obtengao da Matriz de Rigidez do Elemento

a) Matriz de Rigidez do Elemento no Sistema Local

Desde que atuem somente cargas aplicadas diretamen-



' 28

te nos nds, a expressdo matricial {AM} = [SM]{DM} relaciona as
agoes e os deslocamentos nos extremos de um elemento. Esta ex-
ptessﬁo, referida a um sistema de eixos locais, mostra a matriz
de rigidez [SM] como sendo exatamente o elo de ligagao enfte es-
forgos e deslocamentos nos exttemOS do elemento (vide-Figé} 14.a
e 14.b). A seguir; apresenta-se um processo para obtengao da

matriz [SM], no caso de um elemento de portico plano.

Inicialmente, deve-se definir 0 sistema de ei%os 1o
cais adotado. Estes eixos de referéncia terao sua origem na ex-
tremidade i de um elemento genérico. 0 eixo x é'dirigido.do no
i, considerado como inicial, ao no j, considerado como final,sen
do portanto o seu sentido positivo de i para j (Fig. 12). 0 ei-
X0 Z, perpendicu1ar ac plano da estrutura, tem definido o seu
sentido positivo - quando voltadoe para o lado 6posto ao que se en
contra o observador. 0 eixo y €& entao determinado de forma a

compor o triedro direto. x-y-z.

Fig. 12
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Uma vez estabelecido o sistema de eixos locais, pas
samos a obtengdo da matriz [SM]. Pode-se construi-la em duas
fases distintas. 0 primgiro passo consiste na analise do proble
ma da Fig. 13, em que se procura relacionar os esforgos'{AME}
(Fig. 13.c} aos deslocamentos correspondentes'{DME} (Fig. 13.b).

Examina-se, portanto, nesta fase, o estado de defotmagéo do ele-

mento.
i ; |
i
1?
Fig. 13.a

Fig. 13.b
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0 relacionamento entre'{AME} e {DM_} exprime-se da

seguinte forma:

{AM_} = [SM_J{DM.} (1)

A matriz [SME], para um memb ro prismatico, pode ser

assim escrita:

EA
- 0 0
[sM_] =| . 4E1 2E1
€ N I
sim
4t1]
| _
A segunda fase esta associada a deslocamentos de
corpo rigido. Assim & que enquanto o carregamento indicado na

Fig. 13.c continua a agir, desloca-se o elemento, horizontalmente,

de uma distancia u;. Posteriormente o suporte i sofre um desloca
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mento para baixo (Vi) e em seguida o mesmo ocorre ao suporte J

(desTocamento vj). 0 elemento transfére-se entao. para2 a posi-

¢ao indicada na Fig. 14.

»
-

L
Y
—

{AM} = (

Fig. 14.b
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Comparando as Figs. 13 e 14, podemos escrever:

H.i='N
(My + M)
V. = :
i z
My = 1y
Hj = N
(M + Ms)
L e
J
M5 = M
) b
A£=Uj'u1
(vi - vy)
0, = p - —3
i i Z p
(V"V-i)
o, = §p, - —1
J J 3 )

Matricialmente, tem-se:
{omM_} = [C]{DM} "

{amy =[c] TLAM )

(2)

(3)
(4)

Em forma expandida (3} e (4) tomam o seguinte aspec
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r \
Y
_ _ i
AR -1 0 0 1 0 0 %
0, ) 0 1/4 1 0 -1/ 0] (us)
Y
\ 7/
v, 0 1/2 1/2 N
M, 0 1 0
'y = "5
H 1 0 0 "
v, 0 -1/8 -1/% J
M L 0 1
De (1) e (4), vem:
(AM} = [€] T{sm_]{DM_} (5)

Por (3) e (5), temos:

{AM} . [C]TESME']- [c] {DM}

[s"'ri] |

Assim, a matriz de rigidez do elemento no sistema
local pode ser determinada por intermedio da operagao matrici-

al,
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[sW] = [c]'Csm][c] (6)

Efetuando as operagOes indicadas, a matriz [SM], pa

ra um membro prismatico, toma o seguinte aspecto:

| £ 0 ‘0 - EA 0 0 ]
A Z
12E1  6EI o . 12ED  6EI
23 g2 2 g2
4E1 o . SEI 2E1
| ) 22 2
(5] - EA
U 0 0
sim
| M2ED | 6EI
£3 ’ 22
4E1
7z
| _—

b) Matriz de Rigidez do Elemento no Sistema Global

Uma vez obtida a matriz de rigidez [SM], podemos re-

feri-la aos eixos globais mediante uma simples operagao matricial.

0 sistema de referencia escolhido para a estrutura
esta assinalado na Fig. 15. 0 plano X-Y corresponde sempre ao0
plano da estrutura, devendo-se notar tambem que o eixo Z e dirigi

do para o observador.
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Fig. 15

Consideremos o elemento da Fig. 16, de extremidades
ie j, cujo eixo x forma um anguloc B com o eixo X. Neste caso,
a matriz de rotagao transformada [RT],para acoes e deslocamentos

nas extremidades do membro, pode ser assim escrita:

COSB senpg 0 0 0 0
~-COSB 0 0 0 0

sim. cCosP senp 0

< -cosp 0

| -1

- _|
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L

Fig. 16

A transformacdao da matriz de rigidez [sM] para os
eixos globais processa-se entao de acordo com a expressEo matri
cial,

[sMD] = [RT]T[SM][RTI, onde [SMD] representa, por-
tanto, a matriz de rigidez do elemento refetida aos eixos da es-

trutura.

2.2 - Consideragoes sobre a Analise Nao-Linear

Como ja se frisou anteriormente, a analise nao-li-
near pode ser substituida, em carater aproximado, por uma série

de calculos lineares. Em cada etapa sao corrigidas as carac-
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terTsticas de que depende o problema, com base nos resu]tados ob
tidos no passo anterior. Nos processos 1tetativos, tais como o
utilizado neste trabalho, o calculo linear & repetido tantas ve-
zes quantas forem necessérias, até que em dois passos consecuti-
vOsS 0§ resultados obtidos sejam os mesmos, a menos de um certo

erro admissivel.

Para as estruturas aqui analisadas, em que se consi
detam apenas cargas aplicadas nos nos (o que implica em se ter
"{AML} ="{0}), os efeitos de n3o-linearidade afetam tao somente a
matriz de rigidez [sM]. Assim, a menos da parte referente 3 de-
terminagéo das reagﬁes de apoio, o esquema apresentado em 2.1.1

permanece valido para cada etapa linear da analise.

Como vimos em 2.1.2, a matriz de rigidez do elemen-
to pode ser construida em duas fases distintas. Em cada uma de-
las, como se mostra a seguir, devem-se efetuar alteragoes objeti

vando a andlise nao-linear.

Na primeira fase, quando se examina o estado de de-
formagao do elemento (Fig. 13), € tacitamente assumido que as ro

tagoes 0; e <F estao ligadas exclusivamente aos momentos M, e

M., isto &, s3ao calculadas como se a forga normal nao estivesse

J’
presente. Se temos por finalidade incluir na analise os efei-
tos de segunda ordem provenientes da interagao axial-flexao, tal

aproximagdo nao pode ser mais permitida. Por outro Tado (vide
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>
1.2.1), ficou estabelecido que a nao-linearidade do material se-
ria simulada através da consideragéo de modulos de elasticidade

secantes, ao longo do elemento, retitados diretamentefdos diagrg
mas o-¢ dos materiais. Sendo assim, a matriz [SM_].que relaci
ona os esforgos {AM_} e os deslocamentos.'{DME}, deve ser esta-
belecida tendo-se em mente tanto a inclusao dos efeitos da forga
norma] na flex3ao, como tambem a consideragﬁo de uma distribuigéo

arbitraria de modulos de elasticidade no elemento.

A segunda fase da construgao de [SM] encerra tambem
uma modificagao. Efetivamente, assume-se em 2.1.2 que o valor

das reagoes verticais,

(M5 + Mj)

-z
nao softe a1terag6es quando o elemento da Fig. 13 experimenta os
deslocamentos v, e Vi Na realidade, devido a ligeira inclina -

¢ao do membro, a for¢a normal causa reagoes verticais adicionais.

Como se pode observar, as duas fases em que se ba-
seia a construgdo de [SM] precisam ser repassadas, visando a ana
lise nao-linear. Passamos,pois, a tratar diretamente deste as-

sunto no-item seguinte.
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2.3 - Matriz de Rigidez do Flemento para a Analise NEo-Linear

2.3.1 - Pre]iminares

Considetemos a Fig. 17.a, onde se mostra uma barra
apresentando uma distribuigﬁo arbitrﬁria de modulos de elastici
dade, variEve] tanto ao longo da,segiq tranSVersa1r(pprEm man- -
tendo-se_simétrica‘em'relagéo ao eixo y) como na qiregEo do com
primento. Esta situacao ocorre, com efeito, em cada.passo-da a-

nalise, como'conseqliencia do processo utilizado para simular a

nao-linearidade do material (yide 1.2.,1 e 2.2).

st mes——" - SE——— - . il
~ - . [

SEGAD TRANSVERSAL I-I

, YE VARIAVEL
M. : \ _ o __,L
]
NVE ___‘®0i_______,, _. - . _._..503921—!-» kK
. ' / M;
i
I. ZEIXODOMEMBRO ' y
| J |
‘ir, . ' ]
(a) (b)
Fig. 17

Na Fig. 17.a acha-se tambem assinalado o eixo re -
presentativo do membro, cuja posigao admite-se que seja escolhi-
da livremente (qualquer posigac paralela a indicada na figura).

Neste caso, o eixo esta localizado a meia altura, portanto, coin

-
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cidindo com a linha que passa pelos centroides das se¢oOes trans-

versais.

Observemos agora a 5e¢ao transvetsal da Fig. 17.b.
Se um esforgo normal N e um momento fletor M atuam em C.E. (pon-
to em que o0 eixo escolhido para representar o membro intetcepta
a segao transversal), desenvolve-se ao longo da altura da segao
uma distribuigao linear de deformagdes (Fig. 18). FE possivel se
decompor o diagrama de deformagﬁes em duas parcelas, uma delas
constante em toda a altura e a outra variando linearmente de

'th a'xh], com valor nulo em C. E..

Fig. 18

A partir de e = €q + xy, podemos escrever;:
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N=IE'egdA+fExydA
: A

A

M=fEr—:gydA+[E xy? dA
A A

Assim, o relacionamento entre N e M, €_ e x, na se-

g
cao transversal, pode ser expresso da sequinte forma:

N G]] 'G

M) 8 Gy X

0s coeficientes da matriz [G] s3ao assim definidos:

[EdA
A
G]2=Gz]=f E y dA | - (7)

A

j’Eysz

A

11

22
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L]

Por ocutro Iado, a energia de deformagao para a bar-

ra da Fig. 17.a pode ser obtida pela expressao:

V4
U=%I(IEesz)dx
' 0 A

Tendo em vista que € = g, + Yy, vem:

g
2
1
U=?I(e;IEdA+ZEJEydA+
0 A A
+ x2 [E'yz dA.) dx : (8)

Comparandoc (7) e (8), seque:

£

]
U= (Gq4 e; + 26y, €4 x + Gy x2)dx  (9)

Feitas essas consideragoes, podemos passar diretamen -~

te @ determinagao da matriz [SM]‘(re]ativa ao eixo escolhido para o
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membro), para a analise nao-linear.

2.3.2 - Obtencao da Matriz de Rigidez do Elemento pa-

ra a Analise Nao-Linear

Vamos entao repassar as duas fases em que se baseia a
construgao de [SM], de acordo com as idéias pré-estabelecidas em

2.2.

Na primeira fase, se procuraré estabelecér um te]acig
namento entre'{AME} e'{DME}, referente ao eixo escolhido para
o membro (Fig. 19). A tecnica utilizada, como se verE ~a se-
guir, esta intimamente ligada ao metodo dos elementos finitos, u

ma vez que se langara mao de fungoes de interpolagao para os des

locamentos.

g:T@
+ P
*y

Fig. 19.a
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Fig. 19.b

A energia potencial total para o membro da Fig., 19 po-

de ser assim expressa:

m=U-Hu (10)

onde:

|
t

energia de deformagao

=
'

traba]ho das cargas externas

De acordo com 2.3.1, expressao (9), temos:

e
1 2 2
U=.2.f (G-I-l.eg+26-|2€gx+622x)dx
0]

Observando a Fig. 19, podemos escrever:
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£
W= - N(AMYZ gy & AL + My O 4 M @
: Zz dax i 4 ivj
0 (1)
£
Em par_ticu]ar_, o termo sz’ N(%)z dx expressa o tra-

0
balho efetuado pela forga N, em conseqllencia da deflexao do mem-

bro. Este termo deve estar presente sempre que se julgar conve-
niente introduzir,em uma analise, os efeitos de segunda ordem de

correntes da interagﬁo axial-flexao.
Substituindo (9) e (11) em (10), vem:

£
I = ] G 2 + 2G4, € + G,ox? +
-7 11 &g 12 g X 22X
0

+ N(%%)f] dx - NAZ - M.,0; - M.0. (12)

Com o objetivo de exprimir a energia potencial total
em termos de parametros deslocamento, serao introduzidas fungoes

de interpolagﬁo para o0s deslocamentos.

Para deslocamentos na diregao normal ao eixo represen
tativo do membro, adota-se um polinomio do terceiro grau (Fig.

20).
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POLINOMIO DO

32GRAU ‘”‘“\\\\>> .

e

Temos entao:

W(x) = cyx® + cox? + Cax + C4 (13)

Condigoes de bordo:

x = 0 —= w(0) =0
X = £ === w(L) =0
- copdwy

X—O$(H)O-e1
x=£$(§{%)£—ej

As constantes C1» Cos C3 € cq,podem ser entao determi

nadas:
0. + .
N I
1 22
, = - (20, + Oj)

£
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Substituindo estes valores em (13), vem:

J

Wix) = x§£ x! ei + X iﬂ x) 5.
£

Para deslocamentos na diregao do eixo escolhido

0 membro, & assumido um polinomio do segundo grau.” 0s parametros

deslocamento utilizados estao indicados na Fig. 21.

‘i(ﬂ
POLINOMIO
DO 22GRAU

e e
-
-

Temos:

t(x) = c1x2 + CoX + Cg (14)

Condigoes de bordo:

x =0 = t(0) =0
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£, = t(t/y) =t + 5

>
n

L == t(4) =

>
1"

Estas tres condig¢des nos permitem chegar aos valores

das constantes:

) 4tk
C-[ = = —-—
£2
. . 41:k + AL
2 ¢
C3 = 0

Substituindo em (14) os valores encontrados para cq,

Co e C3, vem:
t(x) _(i-__).
ﬂ

De posse das fungoes de interpo1ag§o w{x) e t(x), po-

demos determinar _, x e H—,da forma indicada abaixo:

9
_dt _ 42-8x
eg = 9% = 7; + 1_____1 t 3
d x2-4xe+82 (3x2-2x£)
H% - 3x X£+£%) 0, + X XL Oj (15)
22 22
2 - -

‘= - % oo dPw _ (4-6x) o, (2£-6X) o

dxg £2 h] 22 J

F
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- e
Lo ) LR,

N s

- Suybstituindo as expteSSEes {15) em (12),elope$%ndo,

vem:
B “.u*: "9 - ) . , ef-] (l. ‘ .-f -
L 2
2 t AL
me A |G ax + K= [ 6 (ae-8x)dx +
282 £3
0 0
L
t? \ ALo;
+ — G]1(4£-8x) dx + ; G]2(4£-6x) dx +
2 L
0 0
L £
ALO t, 0,
+ J Gy, (22-6x)dx + Gy, (4£-8x) (42-6x)dx +
& A
0 0
2 L
t9; of - \
+ T G]2(4£ 8x)(2£ 6x)dx + —Z: 622(4£-6x) dx +
0 0. v
£

£
eiej 93 : 2
+ " 622(4£-6x)(2£-6x)dx + =1 622(2£-6x) dx +
2 2L
0 0

2 2 _ - - -
+ Eﬁ (203 + 20% - 0,0,) - NAL - Moy - M0y

Desta forma, chegamos a expressao da energia potencial

total em fungdo dos parametros deslocamento t, , AZ, 6; e 9.
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Pelo principio dos ttabalhos virtuais, sabemos que a
configuracao de equi]Tbrio para o membro (Fig. 19). e aquela que
conduz a um valor estacionirio para a energia potencial total,ou

seja,

§n = 0

o

Na determinacdo das condigoes de equilibrio  para o
caso de n, parametros deslocamento, deve-se considerar nula a va
riagao de T com respeito a cada um dos parametros, mantendo- se

os demais constantes. Se P; representa um dos parametros, a con

digao %%— = 0. deve ser entao satisfeita. Chegamos assim a um

sistema de np equacoes, com os parametros constituindo-se nas in

cognitas. Sen3ao vejamos:

all

a) = =0
Btk
4 £

t

k 2 AL

Ff 611(42-8x)2 dx + = Gy1(4£-8x) dx +

0 0

hl_‘

f 6, (42-8x) (42- 6x)dx+~—-—f Gy, (4L-"
0

- 8x)(2£-6x) dx = 0

ol
b) 5z7 = O
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L 2 2
ty Y O
- G”(4£-8x)dx + —2-[ Gndx + - G]2(4£ -
£ 2 Z
‘ 0 0

0
£
0.
- B6x)dx + -2 G]2(2£-6x)dx - N=20
£3
0

ol

c) =— =0
28,
£ £
by AL
Z: .:G]2(4£-8x)(4£-—6x)dx + F 612(4£-6x)dx +

2
0. || G,,(4£-6x)2 dx + <= N&| +
i 7 22 T5
0

2
s 0, | 6,,(42-6x)(2£-6x) dx - Y| - m, =0
j Ek‘ 22 -3-0- 1
0

all _
d) 3L - 0
J
2 i
g (4£-8x) (22-6x)dx + 22| @ . (2£-6x)dx +
o 12 ) 12
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£
o 1 NE~
+ i[:z: 622(42-6x)(2£-6x)dx - 35:] +
0
£
0, | ] 6,,(2£-6x)% dx + <% N£| - M, = O
0

Matricialmente, podemos escrever:

[0 <0 0 <10 | 4 ) [ : ] ) ( A
T]] T]E T13 T]4 tk 0 0. 0 0 ( tk 0
T%Z T%s T§4 AL 0 0 0 AL N

. - ) SN 2 1 ! > T >
sim. T33 T34 Gi sim. N NE - 30 NE 91 M_i
T¢ 0, 2 np 0. M
44 j 15 J J

L | ~ F L ] . 4 N F

(16)

onde:
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.
s

.
-—]:fG” (42-8x)% dx
2

0

£
—13- 61 (42-8x)dx

0

2
J:f 6y, (4£-8x)(4£-6x)dx
2

0

2
—1[612 (82-8x)(2£-6x)dx
2

0

¢
1

0

L

_—Lfslz (4£-6x)dx
3
0

/i
ZL 6y, (2£-6x)dx
0

L

-—]—j sp (42- 6x)2 dx
2"

£

0
lj s (4£-6x)(2£-6x)dx
F A
0
2
0

1 2o (2£-6x)? dx
2"

(17)



54

Escrevendo (16) numa forma mais compacta, temos:

REBUAINI o0 o] ([5]) (@

{T° . [T ]J {DME} {0} [T ] {DMe} {AMe}

—

(18)

[Tee] =[]
(Trs]

1

— ]
—
™~

-
-—
[#%)

—
-
(Tl

1]
T2
TU
0 -
agr =4
T4
—_0 [+} 0—
T22 T2z Ty
Q - 0 0 0
[%s;] T3z T3z Tag
’ ] Q 1]
Tao Tz Ty
— —
0 0 0
1 - -e=2“..-_ 1
AR R T
0 -l e 2
Tt s N

Desenvolvendo (18), vem:

[T;ﬁ] [Fk] + [T;;‘ {DM_} = 0 {(19)
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ATerl [t + ([Tes] * [T;Sj)'{nme} = {AM_} (20)

De (19):
(] = - [T?r]"] [Tﬂs (M.} (21)
Substituindo (21) em (20), temos:
ST [TRe] MY+ ([185] + [Ti 0N = tam )
ou:

(73] -.trgr}[ﬂd'] [T:S]w [Ti oM.} = Cam)

[sw,| ’

L -

Efetuando as operagoes matriciais que aparecem indica-
das entre parenteses, teremos determinado a matriz [EME] que es-

tabelece o relacionamento entre {AMe} e {DME}.

Seja:
ol _ [+o | _ 0 0o |-1 0
[sm% - 120 {Tsr}[Tr_r] [T_r.s] (22)
e
1. [+1 ]
[SMEA - |7l

Pode-se, entao, considerar’{?ngrcomo envolvendo a so-

ma de duas outras matrizes:



56

[SME} = [SM;] + [sm;] (23)

Em forma expandida:

0 ¢ 0 0 0. 0|
TT° _ T12XTyp ro . 12XT1s ro . 12X
22 'TU 23 To 24 To
iR 11 11
] ] 0 0
) o 13*Ti3 o "13%XT1g
A T33 - 0 T3 " =0 *
| 11 11
sim
0 0
ro - Na*Tig
44 <3

- [ R

0 0 0 ]
2 ]
e N2 - 5 NL
+
sim.
5 Nt
E de se notar que a matriz [ﬁMé_, assim decomposta, a-

presenta uma caracteristica interessante. A matriz [?Mé] depen-
de basicamente da distribuicdo de modulos de elasticidade no e-
lemento da Fig. 19. A outra matriz, [FMéJ, decorre Unica e ex-
clusivamente da consideracao dos efeitos da forca normal N na

flexao do membro.
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0 valor do parametro t, pode ser determinado diretamen

te de (21):
TO TO TO
™ ™ 3!

Acrescente-se tambem que a matriz [sMe] aqui obtida-
torna-se exatamente igual a apresentada em 2.1.2, desde que se

cumpram as seguintes condigoes:

a) E constante ao longo do membro (membro prismati -

co);

b) o eixo representativo do elemento coincida com a
linha que passa pelos centrﬁides das segoes trans -
versais; |

c) nao se considere a influencia da forca normal na

flexao.

Nestas circunstﬁncias, 0 parEmetro tk se anula, trans-
formando-se assim em linear a fun¢do de interpolacao para deslo-
camentos na diregao do eixo. As duas fungoes adotadas represen-
tam entao, neste caso, as solugoes corretas em termos de desloca

mentos no elemento.

Uma vez obtida a matriz [?Mé] de acordo com o que foi
estabelecido em 2.2, podemos passar a analise da segunda fase da

construgao de [SM].
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Como ja se frisou, em 2.1.2 & admitido que o valor das
) (Mg + M) )
reagoes verticais;—~—p—— , nao se altera quando o elemento ex

perimenta os deslocamentos v, e vj. Na realidade, como pode ser
observado na Fig. 22, em razao da inclinacao do membro, a forga
normal N determina o aparecimento de reacoes verticais a.adicio-

nais.

Fig. 22

0s va]ores de Avi e AV,

i sao dados por:

AV, = - My = vy)
i £

AV, = J

Matricialmente, temos:
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0 0 0 0 0 0 (. ] [ 0
N - N
z 0 0 _"Z!’ 0 V_I AV1
0 0o 0 o0 g, 0
< L = 4 > (25)T )
sim. 0 0 0 u. 0 )
J
N
L _9_4 u(fjd 3 0 r,

ou, em forma compacta:

[aSM] {DM} = {AAM} (26)

Tendo em vista (6), (23) e (26), podemos agora chegar

a seguinte expressao para a matriz de rigidez [SM]:
T i
[sM] = [c] ([smg} + [smé]‘)[c]‘_,+ [asH]:.

Efetuando, vem:

[sM] = [c]7 [sme1(c] + [c1T[smi][c] + [asM]
ou: . .

[SM] = [SM“] + [SM‘} (27)
onde:

[sM°] = [c]' [smo][c] (28)
e

[sM'] = [C]T,[sM210c] + [asw] (29)

Em forma expandida:



[5M]

Q
SM14

0
SM12

0
SMy3

0
SM33

[}
SMyg

[}
SMay

0
SM34

0
SMaq

0

0
SMas

0
SM55

6N

09



em que:

1]
MYy

0
SMig

SM?

0
SM]G

0
SM22

0
SM34

0
SM35

o
SM36

0
SMY 4

4]
Mz

n

61

0
(SMs)ll
0
(S + (M43
2

0
(SME)12

- 0
SM]]

12

0
(SM)q3

0 0 0
(SMc)gp + 2(SM )55 + (SMo) 33

22

0 0
(SMZ)pp *+ (SMQ) 55
z

0
SMy s

- 0
SM22

0 )
(SMe)ZB + (SMe)SS

£

0
(SME)ZZ

- 0
SM13

- 0
SM23

(SME) o3

0
SM]]

12
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SMze = - SMig
SMgg = SM3,

SMgg = - SM3g
SMgg = (SMg) 33

Desta forma, fica inteiramente determinada a matriz de
rigidez do elemento objetivando a analise nao-linear. .’ Devgese
notar que as corregoes a serem realizadassnuma etapa qualguer do
calculo, se estendem a cada uma das matrizes em que se decompoe
[SM]. Na matriz [SM°], introduzem-se as corregoes ligadas a nio
linearidade do material, enquanto que em [SM'] efetuam-se as que

envolvem a nao-linearidade geometrica.

2.3.3 - Integracdes Numericas

As dificuldades que surgem para um tratamento analiti-
co. conduzem a utilizagdo de processos numéricos para avaliacao
tanto dos valores de 611, G]2 e Gzz,para uma determinada .-segao

transversal, como tambem das integrais contidas em (17).

a) Determinacao de Giys Gyp € 6y,

Observemos a segao transversal da Fig. 23.a. Conside-
ram-se,para fins de calculo, n faixas de mesma altura e g ni-
veis de armadura, ao longo da se¢ao. Em cada etapa da  2analise
sao obtidos: diretamente dos diagramas o-¢ dos materiais n +

+ 1 + N, modulos de elasticidade secantes (Figsr 23.b e 23.c),
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que servirao de base para se estabelecer uma: distribuigao para

E, na segao.

CONCRETO ARMADURA
{n FAIXAS) {n, NIVEIS)
E'ﬂ

h, |
|
" / /_ :

Zﬁ%ﬂﬂ : !
—f— = DE ARMA URA
vy

(a) (b) (c)

Fig. 23

Seja uma faixa generica 4, de altura d (Fig. 23.a). A
‘obtencao de GI]’ G12 e 622 baseia-se em duas premissas que apre
sentamos a seguir. Em primeiro lugar, admite-se que os arcos
BEC e B'C' se confundem com as respectivas cordas BC e B'C'.
Por outro lado, assume-se uma lei de variacao linear para os m§

dulos - de elasticidade Ec’ ao longo da faixa 4 (Fig. 23.b).

a.l) Obtengao de Gy9

De (7), temos:
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i,
i

G'” =j’ E;doA..V} E(.V) d.;\
A

a.1.1) Concreto

Consideremos a faixa { (Fig. 23):

d
871,c j b,(p) E (p) do (30)
0

Fazemos: ' bi+] WA W

A 0 0
) (31)

' EL+1 gt
L C c

/

Introduzindo (31) em (30) e integrando, vem:

L _d L& aed L oA+l FS it
G”’C—EE}O (280 + BT + b5TT (4 268 )]

Considerando as n faixas, temos:

n .
S, = L€ o (32)

a.1.2) Armadura

Seja Aé a secao de ferro correspondente ao nivel j de

armadura (Fig. 23).
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ou:

65
Pode-se escrever:
i - ff pd
G]],s Es As

Levando-se em conta os no nTveis, vem:

(33)

a.1.3) Yalor de Gy

A obtengao de Gy; se faz entdo mediante a soma de (32)

Eaj(zsé AL N S (" 25‘;”)] +

[7p]
]
ol

No caso de segao retangular, temos:

VAR A S
bo = b0 = b

A expressao (34) se reduz entao a:

¢}

1

bd

Nt~ 3
m
(7
-
e,

£ L+1
: (Ec + Ec ) + '
J

-3

4
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a.2) Obtengao de Gy

De (7), temos:
e

N
61y =f f:r):}ii!”:’f{;} y Sy
et

A i

a.2.1) Concreto

Consideremos a faixa £ (Fig. 23):

d

675 [ bo(o) Eclo) (¥° + o) do
0

Substituindo b (p) e E_(p) pelas expressoes (31) e in-

tegrando, vem:
L _d}d A £+1 i+1 L i+]
GlZ,c'F{? I}O (EC+Ec ) + by (Ec+3Ec )] +

L L £ L+] i+ L i+1
+ ¥ 1}0 (2Ec + EC } + bo (Ec + 2Ec i]}
Para as n faixas, temos:

_ i
& = L 612.¢

12,¢ (36)

ne-33

A
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ou:
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a.2.2) Armadura

Podemos escrever para o nivel j (Fig. 23):

of

- gd af o
12,s Es As €

Considerando os n, niveis:

6 = 7 6 (37)

a.2.3) Valor de Gy

A soma de (36) e (37) conduz ao valor de G]Z‘ Portan-

G = G + G

12 12,c¢ 12,s

G

127§ 118 [ (Ehe €8Ty e o8 (el e et
A=

vyt bé (2E§ + E§+]) + b§+] (Eé + 2E€+]i} +

0

i oad o
] el Al e (38)

+
i~ 3

5

Para o caso de secao retangular, tendo em vista que

= b, a .expressao (38) se reduz a:
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_bd *® i i+l i, od i+l
i pd of
Bl Af e (39)
Em (38) e (39},
Ves - hy 4 (4 - 1)d

a.3) Obtengao de 622

De (7)., temos:

a.3.1) Concreto

Para a faixa £ (Fig. 23), podemos escrever:
d

G;Z,c =f b (p) E_(p)(¥" + p)? dp
0

Considerando as expressoes (31) e integrando, vem:
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L _ d Ly2 4L 4 L+]
GZZ,C =5 (v™) [ b0 (2Ec + Ec )+

+ bET(EE 4 2Ty | 4yt l}’g (£ + X%y 4
-

0 c c C c

» » . 1 2 " » -
NG e -% I_t;'; (2£° + 3e%tYy 4

—

+ 3b’§+] (E’é + 4E€'+]j:|

Para as n faixas, temos:

ot

22,¢ (40)

<y
I
=13

22,¢c

£=1

a.3.2) Armadura

Para o nivel j, pode-se escrever (Fig. 23):

G2,s = E3 A3 (7)

‘Levando-se em consideracao 0s n_ niveis, vem:

o

(41)

a.3.3) Valor de 622

Somando (40) e (41):
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Gy = Gpp.¢c * B2,
_d 3 iva lod jopd o cd+]
622_"5,;21 (v™) E:.O(zEcargc ) +
L+1 L L+1 £ L L L+1
+b0 (Ec+2EC)+1p dEo(Ec+Ec)+
—

+

¢ ] » ] 2 - N -
bEr! (EL + 3l 4 S {Eg (26 + 3eLHT) 4
-

+

sbitl (gt 4Eif]{} R

o C c
no )
+ 21 Eé A.; (eJ)Z (42)
J:

No caso de secao retangular:

_bd % AP, i+1 i, od i+1
G0 = 5 LE] 3(eT)R(EL + BT ) ¢ 29Td(EL + 27 ) +
nO
2 - » ] . - -
+ 9? (Et + 3Eé+ i] + j£1 Eg Aé (ef)? (43)

Nas expressoes (42) e (43):

v© = - hy + (4 - 1)d

b) Integragoes ao Longo do Comprimento do Elemento

As integrais que aparecem em (17) serao avaliadas com
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auxilio da regra de Simpson.

Prevendo possiveis variagoes ao longo de um membro, tan
to nas dimensoes da secao transversal como na percentagem e dis-
tribuigdo de armadura, supde-se o elemento fracionado em m =tre
chos, com estas caracteristicas se mantendo constantes por tre-

cho (Fig. 24}).
A regra de Simpson & ent3do aplicada a cada um dos tre-

chos considerados, obtendo-se através de um somatorio de m parce-

las o valor de qualquer das integrais contidas em (17).

SECAD TRANSVERSAL I-1

m TRECHO ' :
o q DIVISOES | ‘ b L
N e S P PO Y
r_l * L4 ‘.
? ) [ y lv
| 't 1
'y
Fig. 24

Seja,portanto, um trecho generico (Fig. 25) destacado
do membro da Fig. 24. Para fins de calculo consideram-se g divi

soes iguais no referido trecho, sendo q um numero par.
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PARABOLA
DO 22 GRAU

4 DIVISOES

Fig. 25

Para cada tres pontos de divisao (Fig. 25), podemos es

crever.

Q3=-§-—(g

p-1 7 4gp * gp+1)

Tendo em vista os g+]1 pontos do trecho em questao,vem:

_ AX
Qtrf_ 5 {9y + 49, + 294 +...+ 29 + 4gp +

p-1

+ 29 +...+ 2¢

t 49+ 9q41)

p+1 q-1

No caso de um elemento com m trechos, segue:

Desta forma, obtidos previamente 0s va]ores de 611,612
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e G pode-se determinar, numericamente, qualquer uma das in-

22’
tegrais de (17).

2.4 - Resumo do Processo de Analise Utilizado

Como ja foi frisado anteriormente, utiliza-se um pro-
cesso iterativo constituido por varios ciclos de analise linear.
Para uma etapa qualquer do calculo o esquema apresentado em
2.1.1 & valido, excluindo-se somente a parte relativa a determi-

nagao das reagoes de apoio.

Estando dividida a estrutura em elementos, escolhe- se
para cada membro o seu eixo ;representativo, em cujas extremida-
des serao obtidos tanto esforgos como deslocamentos em  qual-

quer passo da analise.

Para é primeira etapa do calculo, faz-se uma estimati-
va do va]orldos esforgos normais e da distribuig3o de modulos de
elasticidade em todos os membros da estrutura. Normalmente con-
sidera-se N=0 e adotam-se ' para Ec e ES 0s valores corresponden-
tes a origem dos diagramas o-e¢ dos materiais (modulos de elasti

cidade tangentes).

Em fungdo da forma geometrica, da distribuicdo de modu

los de elasticidade e daf percentagem e distribuigao da armadura,
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determinam-se em diversas se¢oes transversais, ao longo de cada
elemento, os valores de 611, 612 e 622, segundo as exprgssﬁés

{34) ou (35), {(38) ou (39).e1(42)'0u((43). As integrais em (17)
sao avaliadas a seguir, tendo em vista o procedimento :descrito
em 2.3.3.b. A matriz [?Mg] pode ser entdo obtida, de ';cordo
com (22). Por intermedio de (27), (28) e (29), chega-se a ma-

triz de rigidez [SM]. E de se notar que,sendo nulo o valor da

forga normal neste primeiro ciclo, tem-se [SM'] = [0].

Obedecendo ao esquema apresentado em 2.1.1. sao deter
minados, da forma usual, os deslocamentos e os esforgos nas ex-
tremidades dos elementos. Nesta altura, pode-se considerar co-

mo encerrada a primeira etapa da analise.

No segundo passo de calculo, deve-se estabelecer a ma
triz [SM] de acordo com o procedimento que se segue. Em primei
ro lugar, utilizando os resultados fornecidos pela etapa ante -
rior da analise, obtem-se para o membro os valores de AZ, ei,ej
e t,, por intermedio de (2) e (24). Com estes valores, proce-
de-se em seguida a determinacgao de €g € X> mediante as expres-
soes (15), para as diversas segoes transversais consideradas no
elemento. 0 diagrama de deformagoes associado a cada um dos pa
res €q e x torna-se entao conhecido (vide Fig. 18). A distri-
buigao de modulos de elasticidade secantes correspondente, pode

ser facilmente definida com auxilio dos diagramas o-¢ dos mate-

riais.
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Neste ponto, convem sa]ientar que se a distribuigio de
deformagdes acusar a existéncia de tragdo na segao, considera -se
Ec = 0 na regiao tracionada. Alem do mais, deve-se verificar se
as deformacgoes limites especificadas para o esgotamento da capaci
dade resistente (vide 1.1.3)¢ foram atingidas em algum ponto da

secao transversal. Estas observagoes sao validas, certamente,pa

ra qualquer passo do calculo.

Feito o par?ntese, voltemos ao desenvolvimento do pro-
cesso de analise. Uma vez estabelecida a distribuic¢ao de modulos
de elasticidade nas segoes transversais, segue-se a mesma seglen-
cia de operagoes anteriormente especificada, ate se chegar a ma-
triz [SME]. A matriz de rigidez [SM] & ent3o novamente determina
da por intermedio de (27), (28) e (29), devendo-se ressaltar que
[SM{] e definida em funcgao do valor do esfor¢o normal obtido para

o elemento, na etapa anterior da analise.

Seguindo o procedimento esquematizado em 2.1.1, chega -
se outra vez aos esforgos e deslocamentos nas extremidades dos
membros. MNova etapa de analise e entao iniciada em fungio destes

valores.

Obedecendo sempre a mesma seqliencia de operagdes, repe-
te-se o calculo linear tantas vezes quantas forem necessarias, a-
te que em dois passos consecutivos se obtenham os mesmos resulta-

dos, a menos de um erro pre-fixado.
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Para finalizar a analise. podem ser determinadas as re
acoes de apoio, considerando por exemplo, em cada no restringido,

as equagoes de equilibrio correspondentes as diregdes vinculadas.

2.5 - Liberagoes nas Extremidades dos Elementos

2.5.1 - Preliminares

A introdugao de liberagoes ou "articulagoes generaliza
das" nas extremidades de um membroi?imp]ica em que se estabelega,
no caso mais geral, uma nova matriz de rigidez [SM*] e um outro
vetor de acoes de engastamento perfeito {AMLfi; para o elemento
em questao. Neste trabalho, em particular, co&o S0 se admitem
cargas que atuam diretamente nos nos da estrutura ({AML} = {0}),
necessita-se tao somente determinar a matriz [SM*]. A obtengdo
de [SM*], como se vera mais adiante, faz-se a partir da matriz

de rigidez original do elemento {sem liberacces), por intermédio

de operagoes matriciais bastante simples e de facil programacgao.

No caso de porticos planos ., distinguem-se tres tipos
de liberagoes (Fig. 26), cada um deles correspondendo ac tipo de

esforgo que a articulagao nao e capaz de transmitir.
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LIBERAGAD A ESFORCO NORMAL. LIBERAGAD A ESFORGO CORTANTE LIBERAGAD A MOMENTO FLETOR

/

D= ——® Of— D Oro————0

Fig. 26

Pode-se considerar, inclusive, uma combinacdao de libe-
ragoes para um mesmo elemento, devendo-se neste caso ter o cuida
do de nao torna-lo hipostatico. Assim, se forem numeradas de 1
a 6 as direcoes possiveis de se introduzir fiberagoes nas extre-
midades de um membro (Fig. 27), resultam inadmissiveis as seguin

tes associagoes:

Fig. 27

< Fig 27
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a) liberagoes 1 e 4 - o elemento e passivel de se deslocar na di
regcao x;

b) l1iberagoes 2 e 5 - o elemento pode sofrer translagao na dire-
¢ao ys

¢) liberagoes 3, 5,2 6 e 3, 2 3 6 -~ o elemento pode girar em tor

no do ndo esquerdo e do no direito, respectivamente.

2.5.2 - Obtencao da Matriz de Rigidez do Elemento

com Liberacoes

Sempre que se introduz uma liberagao qualquer nos ex-
tremos de um elemento, o desliocamento correspondente a diregao
liberada no membro nao & mais igual ﬁo deslocamento do no conty-
guo da estrutura, na mesma diregao. Ao mesmo tempo, torna-se nu
Ta a agdo na extremidade do elemento referente a direcao libera-

da.

Tendo por base o exposto acima, pode-se desenvolver as

operagoes matriciais necessarias a determinagao de [SM¥].

Vimos em 2.1 que a expressdo {AM} = [SM]{DM}: estabele
ce o relacionamento entre esforgos e deslocamentos nas extremida
des de um membro, desde que atuem somente cargas aplicadas dire-

tamente nos nos da estrutura.

Em forma expandida, temos:
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] SMyqmm=SMypmm==SMy s SMyg DM,
AM, SMyy-==-SMy p====SH, --=-- SM, 6 oM,
D S S d--- 3%
AM_ SM_1=-==SM _,==--SM _ ----- SM_¢ oM
.- # — —_— 3
(44)

Natura]mente (vide figs. 14.a e 14.b), AMT = Hi,AM2 =

= Y.

;s AMg = M, etc... e DMy = us, DM, = vi, DMy = Y etc...

i? i

Consideremos, para facilitar, uma Unica liberagao no
elemento. Posteriormente se indicara o procedimento a ser adota

do, no caso de mais de uma liberagao.

Seja £ o indice da diregao liberada. Podemos entao

escrever.

AM, =0 (45)

DMK 1ivre. ou seja, desvinculado do deslocamento

1t

correspondente do no da estrutura.

De acordo com (44) e (45), temos:
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ou:
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6 |
k£1 (SMp, « DM,) + SM,, . DM, = 0 (46)
kAL

0 valor de DM2 sera - entao:

6
1 v
DM, = - Y (SM,, . DM,) (47)
£ §M££ be1 £k k
Rl

Para uma agao generica AM_em (44), tendo em vista

6 6
1
AM = (SM_, . DM,) + SM - (SM,, . DM;)
m k£1 mk k mk Sﬁﬂﬂ k§1 Lk k
k#L R#L
6 SM,p
AM = kél (SMp - W, SMp,) DM, (48)

Todas as equagoes semelhantes a esta, incluindo-se a

equacao AM, = 0, podem ser traduzidas pela seguinte expressao ma
£ - _ a

tricial:

{AM} = [SM*]{DM} (49)

em que [SM*] representa a nova matriz de rigidez para o elemento

com liberacdao na diregao £.
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-

Um termo qualquer de [SM*], tendo em vista (48), & as

sim obtido:

SMmﬂ
* = -
SMae = SMpp - s ¢ SN (50)

£e

E de se notar que a matriz [SM*] apresenta todos  os
termos da linha e da coluna £ nulos. Assim sendo, para 2 deter-
minagao das ag¢oes {AM}, por (49), pode-se admitir como fazendo
parte do vetor {DM} o deslocamento do nd da estrutura na dire -
gao £ (diferente do deslocamento correspondente na extremidade do
elemento), ja QUe sua presenca em nada influi nos calculos. 0
valor de DM, na extremidade do elemento pode ser obtido, se ne-
cessErio, em funcao dos demais deslocamentos do membro, através

de (47).

Para o caso de existir mais de uma liberagao (combina
gao de liberagGes), introduzem-se as articulagdes sucessivamen -
te. Em decorréncia, chega-se a matriz [SM*] ap0s uma série de
transformagﬁes da matriz de rigidez, cada transformacao corres -
pondendo a uma diregéo 1iberada. Em termos de programagao, tor
na-se necessEtio armazenar temporariamente a matriz de rigidez
referente a uma determinada liberagao, até que se introduza a

articulagao seguinte.

0 calculo dos deslocamentos DMK' associados as dire-

coes liberadas, pode ser efetivado, neste caso, mediante a reso-
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lugio de um sistema de n, equagoes simultaneas (n, € o numero de
direcdes liberadas). Assim,se forem liberadas no membro, por e-
xemplo, as diregbes 1, 2 e 3 (vide Fig. 27), de acordo com (46)

podemos escrever:

liberagao 1 » SM, DMy + SM ,DM, + SM;,DM; + SMq DM, +

+ SM]SDM5 + SM]GDMG =0

liberacao 2 » SMZ]DM1 + SMZZDMZ + SM23DM3 + SM24DM4 +

+ SM,_DM_ + SMZGDMG =0

257°h

liberagao 3 SM3]DM1 + SM3ZDM2 + SM3BDM3 + SM34DM4 +

+ SM350M5 + SMéGDMG = 0

Evidentemente, os deslocamentos DM4, DM5 e DM6 sao
exatamente iguais aos deslocamentos correspondentes do no da es-

trutura. Portanto, temos:

i
O
—

r .

SM210M1 + SMZZDMZ + SM23DM3 =

I
(9]
Ny

[}

| SMg{DM, + SMg DM, + SMo DM,

onde:

O
—
|

240My

(o]
~N
1
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= - SM,,DM, - SM, DM_ - SM3GDM6

€3 34°"g 35°5
Resolvendo-se o sistema de trés equagdes a trés incdg
nitas, determinam-se entao os deslocamentos DM],DM2 e DMS, refe

rentes as direcoes liberadas no elemento.

Qualquer que seja a combinagao de liberagﬁes {possT -
vel)} considerada no membro, para a obtengao dos deslocamentos

DM,, adota-se sempre um procedimenfo analogo ao que acabamos de

£
descrever.

2.5.3 - 0Observagoes

a) No caso de uma barra que possua uma art1cu1agao 10
calizada em algum ponto intermediario, deve-se introduzir um no
fictTcio imediatamente 3 esquerda ou 2 direita da liberagdo (Fig.
28). Assim sendo, a barra fica subdividida em dois elementos,

com a articulacao se situando na extremidade de um deles.

. ///F—-ARﬂCULAQAD

[ 0
|IRELEMENTO | 22 ELEMENTO _|
' [ i

Fig. 28
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b) Com vista ao processo de andlise utilizado neste
trabalho, a introdugao de liberagoes num membro. implica em que
se estabeleca uma matriz de rigidez [SM*] em cada passo da anali
se. Como se mostrou em 2.5.2, chega-se 3 [SM*] a partir da ma-
triz [SM] (vidé expfesséo (50)). Recordando que o ponto de
partida para a obtengdo de [sM], numa etapa qualquer, &€ a consi-
dera;ﬁoldos deslocamentos nas extremidades do membro calculados
na etapa anterior; torna-se necessSrio, portanto, conhecer 0s
deslocamentos bM£ associados as diregoes 1iberadas‘no elemento.
Tal determinacac, como vimos em 2.5.2, faz-se no caso mais geral
através da resolugio de um sistema de eqﬁagﬁes simultineas, cada

equagao referindo-se a uma diregao liberada.
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CAPTTULO III

PROGRAMA AUTOMATICO

3.1 - Consideragﬁes Gerajs sobre o Programa Elaborado

Com base nos fundamentos teoricos estabelecidos no ca-
pitulo anterior, elaborou-se um programa automatico para a anali-
se de porticos planos de concreto armado (elementos de eixo re-

to), em linguagem FORTRAN, adaptado ao computador IBM/360-40,

3.1.1 - Tipos de Estudo que podem ser efetuados com 0O

Programa

Inicialmente, devemos ressaltar que sO se admitem no
programa cargas que atuam diretamente nos nos da estrutura. Isto

posto, distinguimos dois tipos de estudo que podem ser realizados:

a) Analise de diversos Casos de Carregamento

Por este tipo de estudo obtém-se os deslocamentos dos
nés, os esforcos nas extremidades dos elementos e as reagoes de
apoio, para cada um dos esquemas de carga que se fizer atuar na

estrutura.
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E de se salientar que,salvo .em fungao do fator tempo,
ndac se limita o numero de casos de carregamento em uma estrutura,

bem como o numero de estruturas submetidas a analise.

b) Pesquisa da :Capacidade de :Carga da;fstrutura

Por este tipo de estudo determina-se,para, 'uma dada
distribui¢ao do carregamento, a capacidade de carga da estrutu -
ra, permitindo-se, inclusive, que algumas cargas tenham seus valo

res fixados.

Para se chegar a capacidade de carga, utiliza-se um
processo de tentativas que passamos a descrever com auxilic de um

exemplo,

Consideremos o portico da Fig. 29, submetido aoc carre-
gamento também assinalado na figura. Supoe-se conhecida a magni-
tude das cargas verticais P. O objetivo, portanto, consiste em
se determinar a intensidade maxima das cargas hotizontais F. Re-
presentemos por Fmaxibeste‘vanr maximo de F, que se procuraré es

tabe]ecgr.

Para iniciar o processo de tentativas, faz-se uma es-
timativa para as cargas horizontais. Isto posto, efetua-se entao
uma primeira tentativa, analisando a estrutura para um carregamen

to constituYdo das duas cargas verticais P e de duas cargas hori-
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zontais FT' Podem se dar, entac, duas hipdteses:

pzct® e P=cle
)
F . L _ R Fo
WJW mz‘vm
Fig. 29

la. hipotese: @ uItrapassada a capacidade de carga

Yo

da estrutura. Chega-se a esta conclusdo quando numa iteracao
qualquer sdo atingidas as deformagdes limites estabelecidas em

1.1.3.

Saliente-se que este criterio prevalece mesmo para
estruturas em que ocorre instabilidade do equi]?btio. Neste caso,
quando se carrega a eStrutura alem de sua capacidade de carga,
nao ha possibilidade de convergEncia para o processo iterativo (o
processo diverge). Assim, num ciclo quaTquer do processo itera-
tive, certamente. serEo atingidas as deformagﬁes limites citadas

acima.

2a. hipotese: ndo e ultrapassada a capacidade de

carga da estrutura. Isto ocorre em caso contrario ao anterior.
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Em qua]quer das duas possibilidades, objetivando uma
nova tentativa, incrementam-se as cargas F,, ressaltando que es
te incremento pode ser negativo ou positivo, conforme se tenha
verificado a primeira ou a segunda hipotese, respectivamente.
Convem frisar que as cargas P permanecem inalteradas, pois fo-

ram supostas com valor fixo.

Procede—se entao a uma segunda tentativa, submetendo
a estrutura as duas cargas P e a duas cargas F, = F1 + p% F1
(no programa adota-se p = 20). Novamente, apresentam-se as
duas possibilidades mencionadas anteriormente. No caso de pre-
valecer ainda a mesma hipotese observada na tentativa anterior,
e 1ntr0duzido um novo incremento e em seguida passa-se a uma
terceira tentativa com F3 = F2 * p% Fsy. “Acentue-se que este pro
cedimento deve prosseguir até que para uma determinada tentati-
va ocorra uma inversao quanto ao comportamento da estrutura, ou
seja, passe a se verificar a outra hipotese. Para facilitar a
explanagao, consideremos que tal fato acontece ja para a segun-

da tentativa.

Nesta aituta, temos pois delimitada uma faixa, den-
tro da qual se encontra o maximo valor de F procurado (Fig.30).
. . Fp + Py
Para a terce1ra tentativa. assume-se F3 = —
Efetua-se ent3o a anadlise, agora para um carregamento constitui

do por duas cargas P e duas cargas F3. Determina-se assim uma
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nova faixa para Fmaxz'mais"estréita que aanterior.

Numa quarta tentativa delimita-se uma faixa ainda me-

nor para F Prosseguindo sempre dentro desse esquema, chega-

max’
se finalmente a dois valores para F, cada um deles associado . a
uma das duas hipoteses possiveis, diferindo entre si de uma cer-
ta quantidade, menor ou igual a um determinado erro pré-estabele

cido (Fg e Fq, na Fig. 30). Considera-se entao para F (inten

ma x
sidade maxima para as cargas horizontais), o valor de F corres -

pondente a segunda hipotese (Fg, na Fig. 30).

- - - - Fs s

- _ _ — s l-‘6 = ﬁn“
L L . . o — i e — — . T F

4

Fig. 30

Para qualquer estrutura, portanto, uma vez'definida a
distribuigﬁo do carregamento, € obedecido o seguinte roteiro pa-

ra a pesquisa da capacidade de carga:



90

19) Inicia-se o processo de tentativas. analisando a
estrutura para um carregamento constituido por cargas de valor
fixo e cargas de valor estimado. As primeiras setﬁo . mantidas
constantes ao longo de todo o processo de pesquisa da capacidade
de carga, enquanto que as outras terao suas intensidades modifi-

cadas.

29) A seguir, incrementam-se de um mesmo percentuail
todas as cargas de intehsidade variavel e novamente efetua-se a
analise. A rigor, este procedimento prevalece ate due para uma
determinada tentativa ocorra uma 1nvers€o quanto ao comportamen-

to da estrutura.

Consegue-se assim delimitar uma faixa, dentro da qual

se situa a capacidade de carga da estrutura.

30) Prossegue-se nas tentativas, estreitando cada vez
mais a referida faixa, até se chegar finalmente a capacidade de
carga pesquisada, a menos de um certo erro admissivel para o pro

cesso de tentativas.

Convém frisar que no programa nao se restringe o nume
ro de estruturas submetidas a este tipo de estudo. Evidentemen-
te, as limitagbes que podem ocorrer neste caso surgem em fungao

do tempo que se dispoe para a utilizagao do computador.
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3.1.2 - Divisao da Estrutura em Elementos

A divisao da estrutura em elementos deve ser estabele

-

cida atentando-se para as seguintes observagoes:

a) Sempre que houver cargas aplicadas no interior de
uma barra, temos que discretiza-la em dois ou mais elementos
(Fig. 31), introduzindo nos ficticios nos pontos de aplicagaoc des

tas cargas.

R

IJELEMENTO fzmuﬂan& [3%ELEMENTO|
r ! I |

Fig. 31

b) S0 se permite a ocorréncia de 1ibera96e5'ou "arti-
culagoes generalizadas“, nas extremidades dos membros. No caso
de uma barra que possua uma articu]agao localizada em algum pon-
to intermediario, considera-se um nd ficticio imediatamente a
esquerda ou a direita da 1iberag50, subdividindo-se portanto a

barra, em dois elementos (vide Fig. 28).

c¢) Para o casc de uma barra que apresente dimensoes
de secdo transversal, percentagem e distribuigdo de armadura va-

riaveis, deve-se sempre fraciona-la em diversos trechos, sendo



92

que ao longo de cada trecho estas caracteristicas sdo considera-

das constantes. Adota-se,entdo, um dos seguintes procedimentos:

19} Admite-sé'que'a barra em questao encerra um {nico
membro (Fig. 24).
29) Considera-se a barra discretizada em varios ele -

mentos, cada um deles associado a um trecho (Fig.32).

L '[rJQELEMENTo 1 2°ELeMeNTd_ 32ELemENTO | 4°ELEMENTO ’
} ! i oo

Fig. 32

d) Mesmo para uma barra com as caracferTsticas cita
das no item c, constantes, muitas vezes & conveniente subdividi
1a em dois ou mais elementos. Estas situacgoes se apresentam,com
efeito, sempre que se desgjar obter tesu]tados mais refinados nu

ma determinada analise (vide 4.1).

3.1.3 - Secao Transversal

No que se refere a forma da segao transversal, permi-
te-se a ocorrencia de elementos de secao circular e de segao re-

tangular numa mesma estrutura.
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Quanto a distribuigdo da armadura, admitem-se varios
niveis ao longo da segao transversal, devendo-se contudo obser-
var a simetria desta distribui¢ao em relacao ao eixo dos y (vi-

de Fig. 33).

. . P NIVEL 3

+
{e— ¢ — o |—_NIVEL2
|e —— l o NIVEL 1

Fig. 33

3.1.4 - Idealizagao do PErtico Plano

Inicialmente, escolhe-se para cada membto da estrutﬁ-
ra ¢ seu eixo representativo, em cujas extremidades serao obti -
dos tanto esforgos como deslocamentos numa analise. A idealiza-
¢do do portico plano se faz entao mediante a consideragao de um
conjunto de eixos, cada um deles representando um elemento, se

1n;erceptando nos nos da estrutura (Fig. 34).
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. -
T /~EIX0 DO EMBRO
Eikh—-—*u__";_u4ﬁ:;_;___ .f:?
] — i ~—nd
:

T S p—

Fig. 34

3.1.5 - Numeragdes

a) Numeracdo dos Nos e Elementos

Antes de se iniciaf‘qua1quer analise, necessitam ser
numerados todos os membros e nos da estrutura. Os elementos sao
numerados de 1 a n,s representando-se por n, o nﬁmero total de
membros. Analcgamente, numeram-se os nos de 1 a n » n, traduzin

do o numero de nos da estrutura.

Embora a ordem utilizada para a numeracaoc dos nos e
elementos de um portico. seja arbitraria (vide Fig.34), sempre

que se utiliza a tecnica de matriz banda, tal como se faz neste



85
trabalho, s30 necessarios certos cuidades com respeito a numera-
cao dos nos. Assim, se st representa a largura maxima de semi-

banda {no programa adota-se Lﬁb = 33), a maior diferenga possivel

de numeragdo para os dois nos associados a um elemento: e dada
por:

'Difmax - E%R -1

Para st = 33, temos:

\Difmax =32 -1 =10

~b) Incidencias dos Elementos

Uma vez numeradgs oS dois nds pertencentes a um deter-
minado elemento, deve-se fixar o no considerado como inicial (no
i) e o nd considerado como final (ndo j). A incidencia de um mem-
bro € entao definida através desses dois numeros, aparecendo sem-
pre em primeiro lugar o nﬁmero do no tido como inicial. Assim,na
Fig. 34, ao elemento 1 correspondem os nos 1 e 2. Admitindo - se
o no 1 como inicial, define-se a incidencia do referido membro co
mo sendo 1-2. Ja se tivessemos imaginado o no 2 como inicial, a

incidencia do elemento seria, neste caso, 2-1.

¢) Numeracao dos Trechos de um Elemento

Supondo um elemento subdividido em m trechos (Fig.24),
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numeram-se 0s trechos de 1 a m, sucessivamente, sempre no senti-

do do no i (inicial) para o no j (final).

d) Numeracao dos Niveis de Armadura

Considerando Ng niveis de armadura ao longo de uma se

n. traduzindo o

cao transversal, devem~se numera-los de 1 a Ngs Ng

numero total de niveis. A numeracdo pode ser efetuada de uma ma
neira inteiramente arbitraria, como se mostra nas Figs. 33.a e

33.b.

e) Numeracao das Liberacées num Elemento

As diregoes possiveis de se introduzir 11berag6es nas
extremidades de um elemento sdo numeradas de 1 a 6, da maneira
indicada na Fig. 27. Note-se que a numeracdo e efetivada sempre
a partir do no considerado como inicial (nd i). Assim & que a
Tiberagﬁo 1 corrESponde a uma liberacao a esfotgo normal na ex-
tremidade i, a Tiberagao 5 representa uma liberagao a esforgo
cortante na extremidade J, @ 1iberag50 6 subentende uma 1ibera -

gao a momento fletor na extremidade j e assim por diante.

E oportuno lembrar gue quando se introduz mais de uma
liberagao num mesmo membro, n3o se pode permitir que a combina -
gao de liberagoes considerada torne o elemento hipostéticq (vide

2.5.1).
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3.1.6 - Sistemas de Referéncia

a) Sistema Local

0s eixos de referéncia adotados para o elemento terao
sua origem sempre na extremidade i do membro (Fig. 12}. O eixo
x & dirigido do no i (inicial) ao no j (final), definindo-se por-
tanto o seu sentido positivo. de i para j. 0 eixo z, petpendicu-
lar ao plano da estrutura, tem definido o seu sentido positivo se
o dirigimos para o lado contrErio a0 que se acha o observador. 0

eixo y & entao determinado de forma a compor o triedro direto x-

y-z.

Consideremos,para exemplificar, os elementos 1, 3 e 2
da Fig. 34. Admitindo-se como extremidades iniciais (no 1) de
cada um destes membros os nos 1, 4 e 4, respectivamente, 0 siste
ma de eixos locais, em cada um dos casos, fica assim determinado

(Fig. 35):
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A, @b
| ®
ﬁSEWADOR

b) Sistema Global

Fig. 35

0 sistema de referéencia escolhido para a estrutura a-
cha-se assinalado na Fig. 15. 0 plano X-Y corresponde sempre ao
plano da estrutura (vide Fig. 34). Note-se que o eixo Z &€ volta-

do para o observador.

3.1.7 - Cargas Aplicadas a Estrutura

Como ja se frisou anteriormente, so se admitem cargas
aplicadas diretamente nos nds. As cargas nodais S0 fornecidas ao
programa no sistema global de eixos e consideram-se como positi -
vas quando atuam segundo o sentido positivo dos eixos globais (pa

ra maiores esclarecimentos, vide Apendice A).
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3.1.8 - Interpretacao dos Resultados

Vamos agora proceder a interpretagao dos resultados in
dicados pelo programa, em fungao do tipo de estudo realizado. De-
vemds salientar,inicialmente, que pode ser utilizado qualquer sis
tema de unidades para entrada de dados no programa, sendo qgue 0s

resultados apresentam-se também no mesmo sistema.

a) Analise de diversos Casos de Carregamento

Como vimos em 3.1.1.a, por este tipo de estudo obtém-
se 0s esfor¢gos nas extremidades dos elementos, os deslocamentos
dos nos e as reacoes de apoio, para cada um dos esquemas de carga

a que estiver submetida a estrutura.

As agoes nas extremidades de um elemento sao dadas sem
pre no sistema local de eixos. Alem do mais, consideram-se estes
esforgos como positivos quando atuam no sentido positivo dos ei-

xos de referencia.

Seja, por exemplo, a estrutura da Fig. 34. Em fungao
do sistema local adotado para cada membro na Fig. 35, acham-se as
sinalados na Fig. 36, com seus sentidos positivos, os esforgos nas

extremidades de todos os elementos. Senao vejamos:
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Fig. 36

Note-se que os esforgos sao numerados de 1 a 6. e que
a numeracao € efetuada sempre a partir da extremidade i do mem -

bro. Reportando-nos a Fig. 14.b, vemos que: AM] = Hi’ AM2 = VV

0s deslocamentos dos nos da estrutura, bem como as
reagﬁes de apoio, sao fotnecidos no sistema global de eixos e

consideram-se como positivos quando tem o sentido positivo des-

tes eixos de referencia escolhidos para a estrutura.

Em se tratando do portico da Fig. 34, os deslocamen -



101

tos, por exemplo, do no 2, se assinalados com seus sentidos posi

tivos, podem ser assim visualizados (Fig. 37):

Fig. 37

As reagdes no apoio 1 s3o mastradas na Fig. 38, tam-

bem com seus sentidos positivos:

b) Pesquisa da Capacidade de Carga

Neste caso, os resultados aparecem sob a forma de a-
¢coes (cargas) aplicadas aos nos da estrutura. Estas agoes consi
deram-se como positivas quando atuam segundo o sentido positivo

dos eixos globais.
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3.2 - Subrotinas do Programa

A seguir, apresenta-se uma descric¢ao geral das subro-

tinas que fazem parte do programa.

3.2.1 - Subrotina DRCSP

Por esta subrotina. calculam-se os valores de G]],
G..j2 e Gzz,para cada segao transversal considerada ao longo de um
determinado elemento. Admitem-se, para fins de calculo, n faixas
de mesma altura e Ny niveis de armadura, na secao.

Em fungao dos valores de e, e x, previamente obtidos

g
por (15), @ definido o diagrama de deformacdes na segao. A dis-
tribui¢aoc de modulos de elasticidade secantes,correspondente, €
em seguida estabelecida com auxilio dos diagramas o-e¢ dos mate
riais. A parte do calculo referente 3 determinagdo dos modulos

de elasticidade secantes: fica inteiramente acomodada numa ocutra

subrotina, EMOSP (vide 3.2.2).

A obtencao de Gyys Gyp 622 faz-se entao de - acor-
do com as fGrmu]as (34), (38) e (42), correspondentes ao caso
mais geral de secgao circular. Para secoes retangulares, estas

expressoes reduzem-se as expressoes (35), (39) e (43).
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3.2.2 - Subrotina EMOSP

Esta subrotina tem por finalidade a obtengao, em di-
versos pontos da segao transversal (vide Fig. 23), dos modulos
de elasticidade secantes que servirao de base para se estabele ~
cer uma distribuigéo para E, na secd3o. Estes modulos de elasti-
cidade sao determinados em cada um dos referidos pontos, em fun-
¢do da deformacao ¢ e tendo em vista os diagramas o-c estabeleci

dos para os materiais (vide Fig. 39).

I DIAGRAMA.
4 : /rﬂtmywifﬁmmmmo
I
4
//
Ezt = —
/// g 3

Fig. 39

Para o concreto & utilizado o diagrama parabola-retan
gulo (Fig. 1). Para os agos que apresentam patamar de escoamen-
to definido (tipo A), adota-se o diagrama bilinear da Fig. 2. No
caso dos agos que nao apresentam patamar de escoamento definido

(tipo B), utiliza-se o diagrama da Fig. 4.
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3.2.3 - Subrotina STYTE

Como vimoes em 2.3.2, a matriz [}ME], que estabelece o
relacionamento entre {AM_} e {DM_} num elemento, pode ser decom
posta na soma de duas outras matrizes, I:SM;] e [SM::] 0 objeti-
vo da subrotina STYTE e a determinagao da primeira destas duas
matrizes, [%Mé], cujos coeficientes dependem da avaliagao das in

tegrais contidas em (17).

Inicialmente, procede-se ao calculo das referidas in-
tegrais. Obtem-se qualquer uma delas, numericamente, atraveés de
um somatorio de m parcelas. Estas patce1as resu]tam da aplica -
¢ao da regra de Simpson a cada um dos m trechos em que se supoe
fracionado o elemento (vide 2.3.3.b). Convém r-.n30..-.esquecer
que o numero de divisoes fixado por trecho tem.que ser necessari
amente par, condigac basica para se poder utilizar a regra de
Simpson. Ressalte-se também gue o0s va1ores de 611, qu e Gzz,rg
queridos para o calculo, obtém-se por intermedio da subrotina

DRCSP.

Tendo sido avaliadas as integrais (17), passa-se em

seguida a determinagdo da matriz [}M;}, por intermédio de (22).
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3.2.4 - Subrotina PALUI

Por meio desta subrotina, chega-se a matriz de rigidez
do elemento no sistema local. Considera-se [SM] decomposta na so
ma de duas matrizes, [SM°] e [SM']. Para obteng3o de [SM°], utili
za-sé a expressao (28). Convem ressaltar que a matriz [éMg], re-
querida para estetciiculo, determina-se previamente através da
subrotina STYTé. A outra matriz, [SM*], fungdo da forga axial no

elemento, € obtida por intermédio de (29).

3.2.5 - Subrotina SISEQ

Esta subrotina destina-se ao calculo dos deslocamentos
incognitos dos ndos da estrutuba, mediante a resolugao de um siste
ma de equagoes lineares simbolicamente representado por [SD]{D} =
= {AD}. Nesta expressEo; a matriz dos coeficientes [SD] corres -
ponde a matriz de rigidez relacionada aos graus de liberdade da
estrutura. e o vetor {AD} e constituido das cargas de no  também

associadas aos deslocamentos incognitos.

A resolucgdo do sistema de equagoes & efetuado pelo mé-
todo de Gauss, levando-se em consideracdc as caracteristicas de

banda e simetria da matriz dos coeficientes.
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3.3 - Diagrama de Blocos Simplificado do Programa

3.3.1 - Diagrama de Blocos

Simbologia:

ACC - analise de casos de carregamento

PCC - pesquisa da capacidade de carga
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SAO DAS CARACTE |

RISTICAS DA ES_
TRUTURA
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' MENTO DENTER TENTATIVA

INICIAL
1
L}
ZERAR N, AL .6,
c) 8 e t EM T0DOS
0S ELEMENTOS
, o

T= 1, NUMERO
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| caLL DRCSP | CALL EMOSP
{OBTENGAO DE Gy, " (OBTENGAO DE E )
Gz e G22)

CALL STYTE
{ OBTENGAO DE

[sm

CALL PALY)
{OBTENGAO DE [sM] )

JosTengionE [sm]




g)

—— TRIZ DE RIGIDEZ
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OBTENGAQ
DE

[smp]

MONTAGEM DA MA_

GLeeaL [s]

OBTENGAO DA MA_
‘TRIZ DE RIGIDEZ

[so] -

OBTENGAD DO VE_
TOR DE CARGAS.

{0}

CALL SISEQ |
(0BTENCAODE {0 })
IMPRESSAD |

1= 1, NUMERO

DE ELEMENTOS




J)

-r -

- 616; € tj EM TO.

OBTENGAO DE. {DM}‘

oBTENGAO DE {am}

IMPRESSAD
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IMPRESSAC |

MAR NOVO3 VA
LORES PARA N,A%,

DOS OS ELEMENTCS

OBTENGAO DAS RER
COES DE APOIO
IMPRESSAD

CAPACIDADE DE

CARGA. DA ESTRU-
TURA

IMPRESSAQ
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3.3.2 - Comentﬁrios

a) Para qualquer estrutura que se examine, tem que ser
fornecidos ao programa todos os dados necessarios a efetivagao da
analise. Estas informagoes incluem, entre outras coisas, o nume -
ro de elementos, o numero de nos, as coordenadas dos nos, a iden-
tificacao dos apoios, a definigao dos diagramas tensao-deforma -
¢ao dos materiais e todas as referéncias necessarias a - completa
caractetizagao.de cada elemento. Neste ultimo caso enquadram -se
a forma da secao transversal, a incid?ncia do membro, a definigao
das diregﬁes 1iberadas.@e houver 1iberagﬁes no elemento}, o nume-
ro de trechos em que se ftaciona o elemento e as caracterfsticas
correspondentes a cada trecho considerado. Entre estas caracte -
rTsticas encontram-se, por exemplo, o comprimento do trecho, as
dimensces da secao transversal, a percentagem e distribuigao da

armadura etc... _»

No Apendice A serdao fornecidos todos os esclarecimentos

re]ativos a entrada de dados para o programa.

b) No caso de se submeter uma mesma estrutura a diver-
sos esquemas de carga, cada vez que se conclui a analise referen-
te a um determinado carregamento, procede-se a leitura do carrega

mento seguinte.
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Quando se pesquisa & capacidade de carga de uma estru-
tura, faz-se a leitura do carregamento que da partida ao processo

de tentativas.

c) Para iniciar o procésso iterativo, considera-se nu-
lo 0 esforgo normal em todos os elementos. Alem do mais, a zera-
gem de AL, ei,ej e t,. equivale a se adotér para EC e ES 0s valo-
res correspondentes a origem dos diagramas c-¢ dos materiais (mo

dulos de elasticidade tangentes).

d} Por intermédio da subrotina DRCSP:-; determinam-se, pa
ra as diversas segoes transversais consideradas ao longo de cada
elemento, os valores de Gy, Gyp e Gyp. No'interior da DRCSP &
chamada a subrotina EMOSP, para que seja efetuado o c3lculo dos

modulos de elasticidade secantes.

Em cada segao transversal, verifica-se sempre se as de
formagﬁes limites especificadas para ds matetiai;;;foram atingi -
das em algum ponto. Em caso afirmativo, a decisao tomada depende
do tipo de estudo que se esteja efetuando, como podemos observar

no diagrama de blocos.

Quando nao sao atingidas as deformacOes limites em ne-
nhuma secao transversal, passa-se a determinagao da matriz [SMg],
por meio da subrotina STYT§; Em seguida, obtem-se a matriz de
rigidez do elemento no éistema local, [SM], através da subrotina

- PALUI.



113

No caso de um membro que apresente liberagoes, a partir

de [SM] se estabelece uma nova matriz, [SM{], que vem a se consti

tuir na matriz de rigidez do elemento com liberagoes.

Por intermedio da operagao matricial
[sMp] =[RT]' [SM][RT] ou
[sMD] = [RT]'[sM*][RT] ,
em que se tira partido da matriz de rotagao transformada [RT],de-

finida em 2.1.2.b, passa-se a referir a matriz de rigidez do ele-

mento {sem ou com liberac¢oes) ao sistema de eixos da estrutura.

Conhecidos os coeficientes da matriz [SMD], através de
les coleta-se a contribuig¢do de cada elemento a formagao da  ma-

triz de rigidez global [S].

Tendo em vista as caracteristicas de banda e simetria
da matriz de rigidez global, so se monta no programa a semi-banda

superior desta matriz.
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JLARGURA DE SEMILBANDAY
t !

] SEMI.. BANDA |

5 /_SUPEF!IOR
o

N

e) Uma vez determinada a matriz [S], define-se a ma-

triz [SD] » relativa aos graus de liberdade da estrutura, de a-

cordo com o procedimento esquematizado abaixo (tecnica do 1 . e

0, com simetria):

.

"o TN | SEWI! _BANDA
L//’—SUPERMR

160 -=--=0

LINHA §

6 O-——————-=-0 —
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A linha 4, supoe-se como correspondente a uma ligagao.
Substituem-se entdo por - zeros Eddos'os_elémgntbsid%%&inﬂé e da
coluna £ da matriz {S], a:eﬂc:iéo do coeficiente da diagonal que
e feito igual a 1. Evidentemente, isto se repete para todas as

direcoes que apresentam vinculos.

f) Representando-se por {AC} o vetor que contem todas
as cargas de no, inclusive aquelas que correspondem as diregoes
restringidas, obtem-se o vetor {AD} substituindo-se as cargas
ACL (sendo £ uma diregao restringida qua]quer):;pe]os deslocamen

.= 0. Sa]ienfe~se que neste trabalho so - “se

tos prescritos Dp,&

consideram apoios fixos.

M
, ‘Eé
AC2
ST S ¢
lTinha 4+ [0 i
' b
AC ; n = 3xn_, onde n_ -+ numero de
n L n n -
g /- nos

g) Através da subrotina SISEQ chega-se aos deslocamen-
tos incognitos dos nos da estrutura, mediante a resolugdo de um
sistema de equagoes lineares simbolicamente representads- por

[SD}{D} = {AD}.
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Em decorréncia da utilizacdo da tecnica do 1 e 0, na
realidade, aparecem tambem no vetor {D} os deslocamentos DL = 0
referentes ds restrigOes. Isto acontece em virtudé da existen-
cia,dentro do sistema de equagoes, de uma identidade do tipo
DL = Dp,i’ em correspondencia a cada diregdao restringida 4.

h) De posse do vetor {D}, define-se para cada elemen
to um vetor {DMD}, no sistema global, contendo os-seis desloca~
mentos relativos as extremidades do membro. Utilizando a ex-
pressdo matricial {DM} = [RT]{DMD}, obtem-se a transformagdo des

tes deslocamentos para o0 sistema local de eixos.

No caso de um elemento que possua liberagﬁes, segue-
se a mesma seqUencia de operacoes indicadas acima, determinando
se inicialmente um vetor'{DM} como se 0 membro nao apresentasse
‘liberagaes. Em seguida, procede-se entao ao calculo dos deslo-
camentos DMz,associados as ditegﬁes liberadas, mediante a reso-
lugdo de um sistema de equagdes, como se mostrou em 2.5.2. Os
desTocamentos DM, sao entido introduzidos no vetor {DM}, em subs
tituigao aos deslocamentos dos nos da estrutura correspondentes

as direcgoes liberadas.

A obtengao das agoes nas extremidades dos elementos
se faz, quer o membro apresente bufnéo 1ibe£agaég,por interme -

dio da expressdo matricial {AM} = [SM]{DM}.
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Uma outra alternativa para a determinacao dos esforgos
“{AM}, supondo-se um elemento com liberacoes, seria o emprego da
expressao {AM} = [SM*|{DM}. Neste caso, como vimos em 2.5.2, po-
de-se admitir como fazendo parte do vetor'{DM};fos deslocamentos
dos nos da estrutura nas diregGes liberadas, j3 que os mesmos em
nada influem nos calculos. No entanto, tendo em vista o processo
de analise nEo—]inear utilizado neste trabalho, a primeira alter-
nativa, na verdade, resultou ser mais convenienfe em termos de

programagao.

i) O controle de convergencia do processo iterativo se
faz por intermédio dos deslocamentos dos nds da estrutura. Assim,
quer se trate da analise de um caso de carregahento\ ou de uma
tentativa do processo de pesquisa da capacidade de carga, conside
ra-se que a estrutura atinge a configuragao de equi1Tbrio;quand0,
em dois ciclos consecutivos,se verificar para todos os deslocamen
tos a condigao:
< P]O/O(Dh)i-]

(D) - (D)% (51)

em que:

D, > deslocamento genérico

{ =+ iteracgao /xgenérica

Acrescente-se também que no programa & estabelecido um
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Timite miximo de 20 iteracBes. No caso de ndo se obter convergen
cia ao final de 20 iteracoes, interrompe-se o processo iterativo
e em qualquer dos dois tipos de estudo admite-se como tendo sido

ultrapassada a capacidade de carga da estrutura.

No caso de pesquisa da capacidade de carga, pode-se
dar por encerrado o processo de tentativas quando forem obtidos
dois conjuntos de cargas, Ca e Cb, que atendam as seguintes condi

goes:

10} Para o conjunto Ca nao e ultrapassada a capacida-
de de carga da estrutura;

29) Para o conjunto Cy € ultrapassada a capacidade de
carga da estrutura;

30) Representando-se por Q qualquer uma das cargas de

intensidade variavel ao longo.do processo de tentativas; e deno -

tando por:

Qa - va]or de Q em Ca

Qb > va]or de Q em Cb

tem que se verificar,

Q, - Q Py /00, (52)

<
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Tanto p, quanto py sao fornecidos como dados de entra

da para o programa.

No que se refere ao numero maximo,de tentativas, foi
fixadogyno-programa um limite de=15. Uma vez atingidofe§te nume=
ro.sem que se chegue a capa?idade de canga;procurada,;d;ﬁe—se*rg
injciérabzpnoces;o de tentativas com uma estimativaemais adequa-

da pararoncarregamentoade partida.

Jj) Sempre que ao fim de um ciclo se verificar que ain
da nao pode ser encerrado o processo iterativo, tém que se esta-
belecer em todos os elementos novos valores para N, Af, ei,e. e

J
1% (vide 2.4) e proceder em seguida a um novo ciclo.

Quando se analisam divetsos casos de carregamento,séo
determinadas as reagoes de apoio relativas a cada um dos esque -
mas de carga que se fizer atuar na estrutura. 'Para este calculo
consideram-se, em cada no restringido, as equagdes de équi1Tbrfo

correspondentes as diregdes vinculadas.
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CAPTITULO IV

EXEMPLOS DE APLICACAOQ

4,1 - Exemplo n? 1

Apresenta-se neste exemplo uma comparagao entre os re-
sultados fornecidos pelo programa quando, na analise da estrutura

considerada, se utiliza um numero variavel de elementos.

Seja, entao, a coluna da Fig. 40.a, submetida ao carre
gamento também assinalado na figura. Supode-se que a carga verti-
cal P tenha seu valor fixado (P = 128000 kgf) e que a carga hori-
zontal F seja de intensidade variavel. Na Fig. 40.b mostra- se
a segao transversal da pega. O0s diagramas tensao-deformagao de
calculo, adotados para os materiais, acham-se desenhados na Fig.

41.
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Fig. 40

a) Comparacao de Resultados

Para o estudo que se tem em vista, imaginou-se a colu-
na da Fig. 40.a subdividida em 1,2,4 e 10 elementos, respectiva -
mente. Saliente-se que em qualquer destas situagoes, efetua-se a
discretizagéo da estrutura considerando elementos de mesmo compri
mento. Através da utilizagao do programa elaborado e de acordo
com o© procedimento indicado a sequir, traga-se entido, em cada ca-
so, uma curva relacionando a carga horizontal F com a flecha a (a

flecha a esta assinalada na Fig. 40.a).
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Em primeiro lugar pesquisa-se a capacidade de carga da
estrutura, ou seja, a intensidade maxima da carga horizontal F.

Define-se, portanto, o ponto da curva correspondente a Fma Em

xo

seguida, escolhem-se diversos valores para F, entre 0 e F pro

max?’
cedendo-se ent3do a analise de diversos casos de carregamento so-
bre a estrutura. Naturalmente, cada um destes carregamentos e
constituido da carga vertical P (128000 kgf) e de uma carga hori-
zontal F escolhida. Assim, considerando um numero suficiente de

esquemas de carga pode-se, atraves de pares de valores F e a,cons

truir por pontos a curva carga-flecha procurada.

Apresentam-se na Fig. 41 as curvas F-a obtidas com a
utilizagao do programa, supondo a estrutura subdividida em 1,2,4'

e 10 elementos.
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No quadro a seguir anotam-se os resultados referentes

a capacidade de carga F e a flecha correspondente a, para ca-

max
da um dos casos considerados.

Fmax (kgf) a (cm)
1 elem, 7610 8,24
2 elem, 7140 7,00
4 elem. 7010 6,70
10 elem. 6890 6,36

Tomando-se como referéncia o resultadec obtido com 10
elementos verificamos, no que diz respeito a capacidade de carga
da estrutura, que os resultados correspondentes a 1,2 e 4 elemen

tos diferem daguele de 10,4%/4, 3,6%/9 ¢ 1,7%/4, respectivamente.

Apenas a titulo de informagao, gostariamos de assina-
lar que a analise desta mesma estrutura pelo programa "FRAME ANA

LYSIS" (vide 4.3 e ref. 8 (1)) indica para Foax € para a flecha

X
correspondente a, 6800 kgf e 6,30 cm, respectivamente.

(1) Denota-se por ref., uma referencia bibliografica.
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b) Comentarios

Além da discretizagdo da estrutura em um numero variia
vel de elementos, outros parametros que poderiam influir nos re-
sultados seriam o numero de faixas consideradas na secgao trans -
versal e o numero de divisoes adotado ao Tongo do comprimento do
membro (vide 2.3.3). Em te1ag§o a primeira destas variEveis, ad
mitiu-se para o estudo realizado a segao transversal fracionada
em 15 faixas. Quanto ao segundo parametro, supos-se em qualquer
caso de discretizagdo um total de 40 divisOes na estrutura, dis-
tribuTdas uniformemente pelos e]ementos.Assjm,~qudﬁdb sessﬁbdjvi
diu < a estrutura em 1 elemento, foram tomadas 40 divisoes no
elemento; ao se considerar a coluna encerrando 2 elementos, ad-

mitiram-se 20 divisoes por elemento e assim por diante.

Posteriormente, foram adotados outros va]ores para ca
da um dos dois parﬁmetros mencionados acima. Embora nao sejam
indicados os resu]tados obtidos, podemos asseverar que 0Ss mesmos
diferiram muito pouco daqueles aqui apresentados. Assim, o nume
ro de elementos em que se subdivide a estrutura trata-se efetiva
mente do fator pteponderante no que diz respeito a qualidade dos

resultados.

Observando-se as curvas F-a apresentadas na Fig. 41 e
também consultando o quadro de valores do item a8, verificamos que

~a discretizagdao da estrutura em 2 a 4 elementos ja indica um bom
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grau de refinamento para os resultados. Nota-se também pelo gré
fico que até um certo nivel de carga (aprox. F = 3500 ng) 0s re
sultados independem do numero de elementos adotados. A  partir
dai, observa-se uma tendencia da estrutura se mostrar'tahtonmis
r?gida quanto menor o numero de elementos considerados. Nota-se
este detalhe ao serem comparados os va1ores da flecha a, referen
tes a um mesmo nivel de carga, nos diversos casos de discretiza-

cao.

Um outro comentario que gostariamos de fazer & no que
diz respeito a analise desta mesma estrutura ou pelos programas
que utilizam os diagramas M - N - % (vide 1.2.1 e refs. 2, 3 e
14), ou mesmo pelo programa "FRAME ANALYSIS". Em ambos os casos,
ao contrario do que nos indicou o programa aqui apresentado, tor
nar-se-ia necessario subdividir a estrutura em. um nﬁmérO'cpﬁsiaE
ravel de;éiementos. Isto se justifica pelo fato de qué nestes pro
gramas os esforgos sao admitidos constantes ao longo de cada mem

bro.

Os.fEsu1tados que acabamos de expor, alem de outros
niao mencionados neste trabalho, nos serviram de orientagao pa-
ra adotar nos demais exemplos deste capitulo, uma discretizagao
de cada barra da estrutura considerada, em tres elementos de mes

mo comprimento.
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4,2 - Exemplo nQ 2

Neste exemplo examina-se o comportamento da coluna es
belta (A = 120), de segao circular, assinalada na Fig. 42.a. Con
sidera-se a pega submetida a duas cargas verticais P de intensi-

dade variavel, igualmente excentricas.

Uma vez que as estruturas das Figs..42.a e 42.b 530
equivalentes, por questoes de comodidade optou-se por trabalhar
com a coluna indicada na Fig. 42.b. Na Fig. 42.c mostra-se a sg
cdo transversal da pega. Os diagramas tensao-deformagao de cal-
culo, adotados para o ago e para o concreto, acham-se desenhados

na Fig. 43.
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SECAO TRANSVERSAL
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Fig. 42.c

a) Apresentagao de Resultados

Inicialmente, utilizando o programa apresentado neste
traba1ho e obedecendo a um procedimento analogo ao ja descrito no
exemplo anterior, obtem-se a curva carga vertical P - flecha a (a
flecha a esta assinalada na Fig. 42.b) para a pega em estudo. Es

ta curva acha-se desenhada na Fig. 43.
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Relativamente a capacidade de carga P e a flecha cor

max
respondente a, 0 programa e]abotado indicou os valores de 105000

‘kgf e 5,21 cm, respectivamente.

Assinalamos também que de acordo com o traba1ho de N.
Yamagata, "Colunas de Concreto Armado Solicitadas por Cargas A-
xiais Excéntricas" (ref. 25), a analise desta mesma estrutura con-

-duz a um valor de 107000 kgf para P resultado este béstante se

max?®
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melhante ao que chegamos.

Em seguida, mostram-se na Fig. 44 tres curvas. As duas
primeiras (curvas A = 0 e X = 120) sao tracadas plotando-se os
diversos pares de valores momento fletor M e esforgo normal N,re
ferentes a segao transversa1 do engaste- e correspondentes:a‘in-
tensidades variéveis da carga aplicada P. A curva } = 120 re1a—

peca em estudo enquanto que a reta A = 0 e obtida su-

Wi

ciona-se

pondo-se a coluna com esbheltez nula (A 0 equivale a se conside
rar nulo o comprimento da peca). A terceira curva representa o
diagrama de interagdao M-N relativo a se¢ao transversal da Fig.
42.c. Neste diagrama assinalam-se os diversos pares de valores

M e N que levam ao esgotamento da capacidade resistente da se-

cao.
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b) Comentarios

Podemos observar que tanto a curva carga-flecha da
Fig. 43 como a curva M-N, referente 3 » = 120, da Fig. 44, apre -
sentam um ponto de tangente horizontal. Isto nos indica, portan-
to, que o comportamento da coluna em estudo, no estado Timite ul-

timo, esta associado a instabilidade do equilibrio, Ressalte-se
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tambem que pelo fato do programa elaborado so trabalhar por con
trole de cargas (impéém-se cargas e obtem-se deslocamentos como
resposta), nao se consegue obtef 0 ramo instSve] (descendente)

de ambas as curvas mencionadas acima.

Quando ocorre instabilidade do equilibrio, chega-se a
capacidade de carga da estrutura; sem que sejam atingidas,na se-
cao transversal mais solicitada (neste caso a segao do engaste)?u
as deformagaes 1imites especificadas para o esgotamento da capa;

cidade resistente.

Este tipo de comportamento pode ser visualizado, com
clareza, através das curvas mostradas na Fig. 44. E valido se
afirmar que sempre que a capacidade de carga g atingida por esgo
tamento da capacidade resistente (a reta A = 0 nos serve como e-
xemplo desta situagao), o par de valores M_. e Nmaxi‘ encontra
sua tepresentagéo sobre o diagrama de interagao M-N. Js 0 mesmo
nao se pode dizer quando o estado limite Ultimo esta associado a
instabilidade do equi]Tbrio (curva » = 120). Neste caso, pelo

fato da segao transvetsal nao ter sido solicitada até o Timite

e N.

maximo de sua resist@ncia, o par M, .. inst?

correspondente 2
capacidade de carga, nac tem sua representacao sobre o diagrama

de interagao M-N.
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4.3 - Exemplo n9 3

Apresenta-se neste exemplo uma comparagao entre resul
tados obtidos com a utilizagao do programa e1aborado e resulta -
dos fornecidos pelo programa "FRAME ANALYSIS" (ref. 8), .também
destinado @ analise nao-linear de porticos planos de concreto ar

mado.

a) Programa "FRAME ANALYSIS"

0 ' programa "FRAME ANALYSIS" baseia-se tambem num
processo iterativo constituido por etapas lineares de analise pe
To metodo da rigidez. Assim come no programa aqui apresentado,
admitem-se soménte cargas aplicadas diretamente nos ndos. A ma-
triz de rigidez do elemento para a analise nEo-11near pode ser
igualmente decomposta na soma de duas outras matrizes, [SM"] e
[sM']. Na matriz [SM], que & exatamente igual 3@ matriz [SM] a-
ptesentada em 2.1.2.a, introduzem-se as corregﬁes ligadas a n3do~
linearidade do material. Ja na matriz [sM], idéntica 3@ que se
chegou em 2.3.2, efetuam-se as corregaes envolvendo a nao-linea-

ridade geométrica (da mesma forma que se faz neste ttabalho).

As correcgoes ditadas pela nao-linearidade do material
obedecem ao procedimento que passamos a descrever. Supoe-se ca-
da barra da estrutura discretizada num certo numero de elementos,

de tal forma que em cada elemento sao considerados valores me -
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dios para os esforgos obtidos na etapa de analise que se esta e
fetuando. Com o par N e Mfkssim definido ,chega-se @ distribui-

cao de deformagoes correspondente (Fig. 45), tendo em vista que:

onde:

e - deformagao num ponto qualquer da segao transver-

sal
€q = %% - deformagao axial
% = - %% - curvatura

Fig. 45

Baseado nesta distribuig¢ao de deformagoes encontrada
na analise elastica, porém, agora raciocinando em termos de con
creto armado, parte-se para a determinagao dos esfotgos inter-
nos N. e M,

int int?
magao especificados para o concreto e para o ago (Fig. 46).

levando-se em conta os diagramas tensao-defor-
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Fig. 46

Se o equilibrio n3o € satisfeito, ou seja, N # N e

int
M # M, ., para a proxima etapa linear da analise, considera-se:
int® P P P

N.
int
EA = =
g
M.
- _ _int
S
r

Evidentemente, este procedimento que acabamos de ex-

por se estende a todos os elementos da estrutura.

Na pesquisa da capacidade de carga de uma estrutura,o
programa "FRAME ANALYSIS" trabalha por controle de deslocamentos.
Isto possibilita, portanto, a obtengao do ramo descendente da
curva carga-flecha (vide Fig. 48) no caso de estruturas em que a

capacidade de carga esta associada a instabilidade do equilibrio.
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b) Comparacao de Resultados

Consideremos o portico da Fig. 47.a, submetido ao car
regamento também assinalado na figura. Supde-se conhecida a mag
nitude das cargas verticais P (P = 128000 kgf) e admite-se que
as cargas horizontais F sejam de intensidade variavel. Nas Figs.
47.b, 47.c e 47.d detalham-se as segoes transversais da viga e
das duas.- colunas. Os diagramas tens3dao-deformagao de calculo, a

dotados para o ago e para o concreto, acham-se indicados na Fig.

48.

Ay
ESMAGAMENTO
. DO CONCRETO
" PL128000kKgH P=128 000 kgf SECAO TRANSVERSAL VIGA
1o , _
F Y l
PO —— : 4 40cm 1 (
i r“" ’K‘:""' | i i
! e | c———— !
_ / Y (3EEMENTOS) ///,
x /I 2 e
03em COLUNA 2 2 CcE -60cm |
y (3ELEMENTOS] - w7 7] ¥ ;
/o \ | :
/ . : 26 1
/\kpnumAJ |
(3 ELEMENTOS) o I
— —_— X ,,,,&;,,, ' 47 —_—

J— - —: L
_e0sem | IS,?WM

Fig. 47.a Fig. 47.b
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“' i 1 I
) 2 4
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| C.E. '
— .y y - T * 40cm
\ / —
pry - 1 40cm A
Biem2 7 1
AN __|51crn
Fig. 47.c Fig. 47.d

Na Fig. 48, em linha cheia, mostra-se 0 grafico F~a (a
flecha a encontra-se assinalada na Fig. 47.a) obtido através da
utilizacao do programa apresentado neste trabalho. Pata tal, obe

deceu-se a um procedimento analogo ao ja descrito em 4.1.

A curva carga-f]echa tragada de acordo com o ptograma
"FRAME ANALYSIS" aparece em linha pontilhada na Fig. 48. Salien-
te-se que na ref. 8 nada consta sobre como foi efetuada a discre-
tizagao da estrutura. Devemos admitir, no entanto, que se tenha
fixado um numero suficiente de elementos, de forma a garantir um

bom grau de refinamento para os resultados.
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No guadro a seguir ancotam-se os resultados referentes

a capacidade de carga Fmax e a flecha correspondente a, obtidos

por um e por outro programa.

Foax ‘K9] | a (cm)
Programa apre -
sentado - 10000 , 5,46
Programa “FRA '
ME ANALYsIS'— | 2400 ~ 5,30
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Tomando por base o valor de F reiativo ao programa

ma X
"FRAME ANALYSIS" verificamos, no que diz respeito a capacidade de

carga, que 0s resul tados diferem entre si de 6,4%/,.

¢) Comentarios

Como se pode deduzir da Fig. 48, ate um certo valor
de F (aprox. F = 9000 kgf) nota-se que as duas curvas ficam bem
perimas. A partir dai, distanciam-se um pouco e, inclusive, ca
da uma delas acusa um tipo diferente de estado limite ultimo pa-

ra a estrutura.

Pelo programa "FRAME ANALYSIS" a capacidade de carga
e atingida por instabilidade do equilibrio, embora seja 1icito
se afirmar, pelé observacdo do grafico, que nesta ocasiao a se-
¢ao transversal mais solicitada ja deve estar perto do limite ma

ximo de sua resistencia.

Ja de acordo com o programa aqui apresentado, a capa
cidade de carga esta ligada ao esgotamento da capacidade resis -
tente, no caso, esmagamento do concreto na secao transversal as-

sinalada na Fig. 47.a.

Ainda que para a estrutura analisada os dois progra -
mas ndac tenham indicado o mesmo tipo de comportamento Ultimo,mes

mo assim podemos admitir que os resultados obtidos por um e por
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outro programa nao se afastam muito.

4.4 - Exemplo nQ 4

Nesté ultimo exemplo, procede-se a uma investigagao vi
sando comprovar a eficiéncia do método aproximado do CEB-FIP ({ref.
9, R. 42,23), indicado para o calculo de pegas longas solicitadas
simultaneamente a flexao e compressao. Efetua-se este estudo a
partir de resu1tados fornecidos pelo programa, quando utilizado
na pesquisa da capacidade de carga de colunas previamente dimensi

onadas por aquele método.

a) Método Aproximado do CEB-FIP

Este metodo so pode ser aplicado as pegas de segao
transversal constante e armadura simetrica, quando submetidas a

um esforgco normal tambem constante ao longo do seu eixo.

De acordo com o método, as pegas longas (35 < 2 < 140
no caso de concretos normais e 35 < A< 80 para concretos leves )
devem ser dimensionadas como se fossem curtas (i < 35), para a

carga axial N, (2) para um momento-fletor Mg» dado por:

{2) Utiliza-se o indice d para designar um valor de calculo (ou
de projeto). '
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+ M

1d 2d

M]d - momento de Tla. ordem

M,q - momento de 2a. ordem (momento complementar)

A avaliagao do momento complementar faz-se por meio da

expressao aproximada que se segue:

onde:

2
1 Ee

Mag = Ng v 1O

curvatura da peca na metade do comprimento de flam
bagem

comprimento de flambagem

A curvatura deve ser obtida por:

C~|=
[

 ~s[—=
I

€ed

f’
d
- € + —%-
. c .- £e ara N, « 0,5 A_f
™ h 50000 Rz * Pera Rg < ¥ ¢ cd
0,5 A f :
1 ? ¢ cd
-F]——Nd— N para Ny > 0,5 'Acfcd
= - 0,003 (cargas de curta duragao)
fok
= —3X__ | onde v representa um coeficiente de
'YS X 'Yn n . .

comportamento. Considera-se Yy = 1,2



143

. .- T para,concretos normais e Yy = 1,4 paratconcretos
rp:a/__" ] sec leves.
Eg - modulo dé elasticidade do ago

£ . = __EEE__
cd v, x Y,

Ao - segcao de concreto
h - altura total da sec¢3o (dimensao no plano de fle-
xao)

Portanto, uma vez obtida a curvatura, determina-se o
momento complementar M, , e em seguida procede-se ao calculo da
armadura necessaria, tendo em vista o par de esforgos solicitan-

tes Nd e Md = M]d + M2d‘

Convém ressaltar que ao utilizar este método nao  se
leva em conta qualquer excentricidade adicional (ea = 0}. Por
outro Jado, quando x» > 70, a segao de armadura longitudinal de-
ve satisfazer a seguinte desigualdade:

A f
A f. . 2 —55—59 ,» em que A representa a secao total

de armadura.
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b) Aplicacao Numerica do Método

Seja a coluna da Fig. 49, em que se considetam:

L = 800cm
Nd =P = 20000 kgof

f 150 kgf/cm?

ck

2400 kgf/cm?

1,15

-
1]

y. = 1,5

= 1,2 (concreto normat)

-2
=
!

b.1) Verificacdo do Indice de Esbeltez

A = — , denotando-se por i_ o raio de giracao da

z
a0 com respeito ao eixo z.

£, =800 x 2 = 1600 cm

i . h/3 403
z b 6
Entao:
A = 1600 _ 140
40Y3

.

se-
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Como 35 ¢ X < 140, se esta situado dentro do campo de

aplicagao do método aproximado.

b.2) Valores de Calculo dos Esforcos Solici-

tantes de la. 0Ordem

Ng = 20000 kgf

Mﬁd 20000 x 6,5 = 130000 kgf.cm

b.3) Calculo do Momento Complementar

482
M, = N, + &
2d dr T0

Temos:

_ 150 _ 2
fed = ootz = 83 kef/em

_ 2400 _
fyd = W;—E_ 1739 kg'F/CI'I‘i2

A, = 20 x 40 = 800 cm?

0,5 Ac fcd = 0,5 3‘800131§35= 33200 kgf

Como Nd = 20000 < 0,5 Acfcd’ Vems:

' 1739
0,003 + 77o0006 1600
40 X

-

= = 0,757 % 107" em™’

1
L

Logo:
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M.. = 20000 x0,757% 10°" x 18892 - 390000 kgf.cm
2d xS 10 gr.
b.4) Determinacao do Par de Esforgos para -
Dimensionamento
Nd = 20000 kgf
Md = M]d + M2d = 130000 + 390000 = 520000 kgf.cm

b.5) Calculo da Armadura

Com o par de esforcos Ny e M, obtido, calcula-se a ar-
madura necessaria da forma que se julgar mais conveniente (abacos,

tabelas, programas automaticos para dimensionamento etc...).

Saliente-se que para este calculo devem ser adotados:

150 ,
0,85 de = 0,85 XTm = 71 kgf/cm2
fq = T4ee7 = 1739 Kgf/cm?

Assim, com Ng = 20000 kgf e Md = 520000 kgf.cm chega - .

se a As = 9,60 cm?.

‘E)”Estudo Realizado

4

Supde-se a coluna da Fig. 49,a com tres comprimentos
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diferentes, L = 200cm, L = 500cm e L = 800cm, o que corresponde
a valores de X respectivamente iguais a 35,87 e 140. Em cada
um destes tres casos admitem-se atuando sobre a pega cargas ver
ticais excentricas P, cujas intensidades acham-se assinaladas

na la. coluna dos quadros f, IT e III.

y

SECAO TRANSVERSAL(ARMADURA SIMETRICA}

' Ag
L=200cm ¥ , =
-0U —>
500cm | @ 18 I
ou ELEMENTOS 1 ‘
800cm ‘////—3 :
20cm ok >y
|
T 7 ' X T %'
(a) (b)
‘ Fig. 49

Em seguida, de acordo com o metodo aproximado do CEB-
FIP, determinam-se as armaduras que devem ser introduzidas na se
cao transversal da Fig. 49.b (vide 2a. coluna dos quadros I, II
e II1), de modo . que se tenha a pega dimensionada para cada uma
das cargas P. Saliente-se que foram adotados no calculo fck =

= 150 kgf/cm?, fyk = 2400 kgf/cm® (ago CA-24), vy, = 1,15, Yo °
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=1,5ey,=1,2. A obtengao das segdes de ferro A_, pelo méto-

s’
do aproximado, faz-se de acordo com o encaminhamento apresentado
no item a e ilustrado numericamente no item b {(note-se que o e-
xemplo numerico refere-se ao caso em que P = 20000 kgf e x = 140

ACJQUaHfQJ[Ii)i

Como pode ser observado em todos os quadros, as car-
gas P escolhidas conduzem a percentagens de armadura bastante va
riaveis, abrangendo-se portanto desde se¢bes transversais com pe

quenas quantidades de armadura, ate secoes fortemente armadas.

A seguir,admitindo incorporada a coluna a armadura cal
culada pelo método aproximado, utiliza-se o programa elaborado na
determinagao da capacidade de carga da peca. Convém - ressaltar
que ha pesquisa da capacidade de carga com o programa, introduz-
se uma excentricidade adicional ey = 2cm (vide ref. 9, R.42,20)

ao inves de considerar e, = 0 e Yo = 1,2, como no metodo aproxi-

mado.

Desta forma, adota-se no programa:

0,35 fcd = D'BS:fFTTF = 85 kgf/cm?
2400 ‘ 2

O0s resultados referentes a capacidade de carga obtida
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com a utilizac¢ao do programa  sao apresentados na 3a. coluna dos

quadros I, II e IlI.

Na 4a. coluna dos quadros I, II e III mostra-se, per
centualmente,o quanto diferem entre si a capacidade de carga e
‘a carga atuante P. Denota-se por A a diferenca entre a capacida

de de carga e a carga P.

Para cada um dos trés tipos de coluna examinados, tra
ca-se também um grafico onde, para cada segao de ferro total As,
plotam-se a carga atuante P e a capacidade de carga da pega

(Figs., 50, 51 e 52).

¢.1) Coluna A = 35

Neste caso, como se pode observar no quadro I e na
Fig. 50, os resultados indicam estar o me todo aproximado a favor
da seguranga, uma vez que pafa todas as segoes de ferro A,, a ca
pacidade de carga obtida com o programa resultou maior que a car

ga aplicada P.
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QUADRO I - Coluna X = 35

P (kgf) Ag (em?) Capacidade de

Método apro | €292 (kgf) %:

ximado Programa

40000 3,80 40800 2%,
50000 11,10 51600 3,2% /o
60000 18,90 61500 2,5%/,
70000 26,90 71800 2,6%/
80000 34,80 81500 1,9%/4
'90000 42,90 91700 1,9%/,
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COLUNA A =35

CARGA ( kgf)

L] ]

90000+ A - PROGRAMA
e — METODO APROXIMADO

80000}

op

700004

(3

600001

400001

300001 2

HORIZ. —— lcm_—a.3cm
{ESCALAS

VERT. — lem 7500 kgf
200004

J0000 §.

5 10 5 20 25 30 35 40 A

Fig. 50
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c.2) Coluna A

= 87

De acordo com o quadro II e a Fig. 51, nota-se

neste caso o método aproximado se revela contra a seguranca. No
entanto, observando-se a 4a. coluna do quadro II, pode-se asse-

verar que a diferenga entre ¢ valor da carga P aplicada e a ca-

pacidade de carga calculada com o programa situa-se dentro

1imites aceitaveis.

Na Fig. 51 assinala-se tambem a armadura longitudi -

nal minima recomendada pelo CEB-FIP, para o caso de pegas

que A > 70 (vide item a).

QUADRO II - Coluna A = 87

P (kgf) | A, (cm?) Capacidade de
Metodo Aproximado Cargioéﬁg;g %

30000 6,20 29400 2%/
40000 12,70 38800 3%/4
50000 20,10 48100 3,8%/
60000 27,70 57000 5%/
70000 35,50 66100 5,6°%/¢
80000 43,50 75000 6,3°/




A CARGA (kgf)
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COLUNA A :=87

9°°°°T A _ PROGRAMA
. & — METODO APROXIMADO
80000 |
'y
70000 | .
A
60000 | »
A
50000 | .
a
40000 | 2 :
30000 | N HORIZ. — Icm —~ 3 cm®
ESCALAS <
0O00 | : ARMADURA MiNIMA
| CEB. FIP
i z 1 [ N e { 4 >
5 76 10 5 20 25 30 35 40 Ag
| )

Fig. 51
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¢.3) Coluna A = 140

Pelo Quadro III e pela Fig. 52,observa-se. que neste
caso” parte dos resultados colocam o método aproximado do lado
da seguranga, enquanto que outra parte indica o contrario. En-
tretanto, mesmo quando o método aproximado esta contra a seguran
¢a, nota-se pelos valores de % (vide penultima e Ultima Tlinhas
da 4a. coluna do quadro); que a carga atuante P e a capacidade de

carga diferem entre si dentro de limites toleraveis.

Na Fig. 52 assinala-se tambem a armadura minima re-

comendada pelo CEB-FIP gquando A > 70,

QUADRG TIII - Coluna XA = T40

> (kaf) A (cm?) Capacidade de ‘ At\
9 Metodo Aproximado Cargiogrgggf) 7
10000 3,50 12200 22°/,
20000 9,60 21600 8%/
30000 18,30 ‘31500 5%/
40000 26,50 40000 0%/
50000 34,00 47500 - 5%
60000 41,60 55100 - 8,2/
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COLUNA X :140

* CARGA ( #gf)
90000 |. o

1 & — PROGRAMA

e — METODO APROXIMADO
80000 |
70000 ]
60000 |. R
A
50000 ). .
"
40000 | A
30000 | H
MORIZ. __lem —. 3cm®

‘ a ESCALAS

20000 1 . VERT. _ lem 7500 kgt
A
10000 | N ] ,
! ARMADURA MINIMA
I /— CEB_FIP
P I " L ! L 1 i i 'l
5 10 15 20 25 30 35 40 Ag

76
l ‘ {cm?)
| .
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d) Comentarios

Ao se considerar a coluna da Fig. 49 com comprimentos
diferentes (L = 200, L = 500 e-L = 800 cm), procurou-se verifi -
car o comportamento do método aproximado diante de duas situacoes
Inicialmente, quando utilizado no calculo de colunas em que a ca
pacidade de carga esta ligada aoc esgotamento da capacidade resis
tente dos materiais (A pequenos). Em segundo lugar, quando a-
plicado 3s pegas em que a capacidade de carga esta associada 2

instabilidade do eguilibrio (X grandes).

Embora o exemplo apresentado hao seja suficiente para
que se tirem conclusoes de carEter geral, uma vez que para isto
tornar-se-ia indispensavel um estudo mais minucioso, nem assim
deixam de ser validas algumas alusoes aos resultados aqui  obti

dos.

Ainda que por vezes o metodo aproximado tenha se reve

lado contra a seguranga observa-se que, mesmo mestas'circunstgﬁ

[

:Eias{a diferenga entre o va]or da carga aplicada e.a capacidade de
cafga calculada com o programa situa-se dentro de limites aceité
veis. Acrescente-se que nestas ocasioes, a armadura determinada
pelo método aproximado mostra-se tanto mais insuficiente quanto
maior se torna a carga atuante P (vide 4a. coluna dos quadros Il

e III). Por outro lado, quando situado do lado da seguranga, o
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método também ndo indicou segdes de ferro muito acima do necessa
rio. Assim, no que se refere aos casos aqui examinados, podemos

considerar que o método aproximado do CEB-FIP, efetivamente con-

duziu a resultados satisfatorios.



158

CAPTTULOD V

CONSIDERACOES FINAIS

Pelos exemplos apresentados e ainda por outros testes
efetuados, os quais também indicaram resultados satisfatorios,po
demos concluir que o programa elaborado esta em condigoes de ser

utilizado na analise dos porticos planos de concreto armado.

Relativamente aos exemplos examinados, podemos enume-

rar algumas conclusoes interessantes:

a) 0s resultados obtidos com o programa em guestao sao
tao significativos quanto os fornecidos por outros programas. Es
ta afitmativa se baseia numa comparagﬁo com resultados indicados
pelo programa "FRAME ANALYSIS" e pelo programa elaborado por N.

Yamagata.

b} De acordo com o programa aptesentado, ao contraiio
do que acontece tanto nos programas que utilizam os diagramas:Mx
-N - L.como tamb&m-no programa~"FRAME ANALYSIS!,pndorse:faz ne -
CESsirib'discretizarzanestrutqfa em;um3nGmeroacondeérEye1eﬁe e=

lementos<n: . e w Y o1

¢) Quanto ao metodo aproximado do CEB-FIP para calcu-
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To despegas<longas:solicitadast simultaneamente ‘a flexao e compressao,
no que diz respeito aos casos analisados, efetivamente demons-
trou conduzir a resultados satisfatﬁrioﬁ. Contudo, seria in-
dispenséve1 um estudo mais minucioso para que se pudesse me-

lhor comprovar a sua eficiencia.

Em relagao ao programa elaborado, seguem-se duas

observagoes:

a) Com referencia ao processo iterativo utilizado
nota-se que quando o carregamento aplicado sobre a estrutura
esta longe de sua capacidade de carga, a convergencia do pro-
cesso da-se rapidamente (cerca de 4 iteragoes sdo suficientes)
Por outro Tado, nas proximidades da capacidade de carga, obser
va-se que o niumero de iteragBes necessarias a convergéncia au-

menta consideravelmente.

b) Como vimos em 2.3.2, a matriz [?Mg] foi deter-
minada por uma técnica intimamente ligada ao método dos elemen
tos finitos, ja que foram assumidas fungoes de interpolacgao pa
ra os deslocamentos. Nao obstante, e possivel tambem se che-
gar a esta matriz pela tecnica das diferencas finitas {vide

ref. 3).

No que se refere a possiveis desenvolvimentos futu

ros para o programa, podemos destacar:
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a) Consideracao de outras formas de secao transver-

sal

Por exemplo: segao T, segOes vazadas (retangular e
circular), secdo trapezoidal etc... A introdu¢do no programa de
um novo tipo de secao transversal implica somente em que se es-

creva uma outra subrotina DRCSP, relativa a secao considerada.

b) Introducao de recalques de apoio

Neste caso devem ser efetuadas alteragoes no vetor

de cargas nodais.

¢) Dimensionamento

No estagio atual, o programa limita-se a verifica -
cao de estabilidade. No entanto, atraves de um processo de ten-
tativas nos moldes do que e utilizado para pesquisa da capacida-

de de carga, podemos certamente estende-lo ao dimensionamento.
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~APENDICE A

MANUAL DE ENTRADA DO PROGRAMA

A.1 - Manual de Entrada

NO de

NG de

MFORM(T)

Ordem 1 Cartdes VARIAVETIS Formato

1 1 NESTR 170
5% colunas a

2 ] COMENTARIOS partir da se-
gunda

3 1 lcoMENTARIOS o5 colunas a
partir da se
gunda

4 1 NNO,NE, NNDP,NR,MLIB 5110

5 NNO I, X(I), Y(I) 110,2F10.3

TR PARA-CADA UM .DOS “iNE . ELEMENTOS:
6 1 I,(NEL(I,J),d=1,2),NUSEG(I)," 5110

]

J,NUDIV(I,J),ALSEG(I,J),
H20(I,Jd), NO(I,J),NNIV(I
ETem.Secao Circu]ar

H10 (I,J),
sJ)

PARA CADA UM DOS DOS NUSEG(I) TRECHOS DO ELEMENTO CONSIDERADO:

m

2110,3F10.3,
2110

7 ou
] 19, NUDIV(I,J),ALSEG(I,Jd),H10 (I,d), "
H20(1,d),BRO(1,0),N0(1,d), ~ ~~ @EI10.4F10.3,
INIV(I,Jd) Elem.Segao Retangular
K,SF(
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NO de

NO de

Ordem| Cartses VARIAVETIS Formato
9 | MUIB I,(LIB(I,d),J=1,6) 7110
10 NNDP NA(I),(IA(I,d),d=1,3) 4110
11 1 TB1 F10.3 .
12 1 IACO, TS1,ELAST 110,F10.3, F15.3
13 1 ERRO F107.3?
14 1 ITCAR 110
PESQUISA DA CAPACIDADE DE CARGA ,
15 1 TERRO F10.3°
16 1 NNC 110
17 NNC Ky (PT(d),d=1,3), (LFIX(I,J), 15, 3F15.3,
=1,3) ' 3110
ANALISE DE CASOS DE CARREGAMENTO
15 1 NCAR 110
PARA CADA UM DOS NCAR CASOS DE CARREGAMENTO:
16 1 NNC 110
17 NNC Ky (P1(J),J=1,3) 15,3F15.3
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A.2 - Comentarios

1. NESTR - numero de estruturas a serem analisadas.No
programa nao se fixa um valor méximo. para NESTR. As Timita-
gcoes que podem surgiryneste caso, decorrem do tempo que se dis-

poe para a utilizagao do computador.

0 quadro de instrucgoes deve ser repetido tantas ve-
zes quantas forem as estruturas em estudo. Ressalte-se, no en-
tanto, que a partir da segunda estrutura elimina-se a instrugao

1.

2. Reserva-~-se um cartao para algum tTtulo ou comenta-
rio que ocupe no maximo 5% colunas contadas a partir da segunda.
Caso nao se queira fazer uso desta  prerrogativa, deve-se colo-

car um cartao em branco.

3. Identico @ instrugdo 2.

4. NNO - numero de nos da estrutura
NE - numero de elementos
NNDP- nimero de nos restringidos
NR - nﬁmero total de restrigoes

MLIB- nﬁmero de elementos com liberagoes

Exemplo- Seja o portico plano da Fig. 53:
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P= 100 000 kgt P=100000 kyt

2
400 ¢m 3
- _ = X s

@

450 cm L
‘:|

4
Fig. 53

Neste caso, tem-se:

NNO NE NNDP NR MLIB
4 3 2 5 1

Va]ores maximos permitidos no programa:
NNC - 30
NE - 35
NNDP- 10
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5. Para cada no, tem que ser dados:

I - numero do nd

X(1) - coordenada do nd em relagdo ao eixo X da estru
tura

Y(I) - coordenada do no em relacdao ao eixo Y da estru
tura

Exemplo - Consideremos o portico da Fig. 53:

I X(I) Y(I)
1 0.000 0.000
2 0.000 400,000
3 450.000 400.000
4 450.000 0.000

Ao se proceder a numeragao dos nos, e de fundamental
importancia que a diferenga entre 0s numeros dos dois nos associa
dos 2 um elemento qualquer, seja no maximo igual a 10 “(vide

3.1.5.a).

6. Para cada um dos NE elementos da estrutura devem
ser fornecidos os dados referentes as instrugaes 6, 7 e 8. S0 se
passa para um outro membro, depois de cumpridas as citadas insthg
goes. _

I - ‘numero: do! elemento

NEL(I,1) - numero-do’nd-inicialri(nd; i):dolelemento
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NEL(I,Z) - numero do no final {(nd j) do*elemento
NUSEG(I) - nlmero:dertrechos em que:serfraciona .'o
~¢elemento
0 - elemento de secao circular
MFORM(I) -

1 - elemento de segao retangular

Exemplo - Seja o elemento 1, do portico da Fig. 53:

TRECHO | 1 TRECHO 2 1 'TRECHO 3 ;II
| :

EXO REPRESENTATIVO
DO ELEMENTO |

400 cm L
-

M

a) elemento de segao circu]ar:
I NEL(I,1)  NEL(I,2) NUSEG(I)  MFORM(I)
1 1 2 3 0

ou, |

b) elemento de segao retangular:

I NEL(I,1) NEL(I,2) NUSEG(I)  MFORM(I)
1 1 2 3 1

E oportuno lembrar que numeram-se os trechos de um ele
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mento, sucessivamente, sempre do no i(inicial) para o no j (fi-

nal).

0 numero de trechos considerados num membro pode va-

riar de um minimo de 1,

7. Para cada
devem ser fornecidos os
8. SO se passa para um

ridas instrugoes.

J. -

NUDIV(I,J)

ALSEG(I,J)

H10(1,J)

H20(1,d)

BRO(I,J)

ate um maximo de 5.

um dos NUSEG(I)} trechos, do elemento I,
dados éorrespondentes as instrucgoes 7 e

outro trecho depois de cumpridas as refe

nimero do trecho

numero de divisdes adotado no trecho. Es
te numero tem que ser necessariamente
par (integracdo numérica por Simpson).
comprimento do trecho .

distancia do eixo escolhido para o mem-
bro a fibra extrema do concreto situada
do Tado positivo do eixo y. Esta distan
cia e sempre dada como positiva.
distancia do eixo escolhido para o mem-
bro a fibra extrema do concreto situada
do Tado negativo do eixo y. Esta distan
cia & sempre dada como negativa.

largura da segao transversal. Este dado

S0 aparece no caso em que MFORM(I) =

(elemento de segao retangqular).
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NO(I,d) - nﬁmero de faixas consideradas na segao trans

versal

NNIV(I,J)- numero de niveis de armadura na .secdo trans

versal
Exemplo - Consideremos o trecho 2, do elemento 1, do portico da
Fig. 53:
TRECHO 2 SEGAD TRANSVERSAL
/_a oivisOEs
I_ ||Sem )

\ Scm

{ 200em ;\\\Hgggﬂo '
1 1 IENTO i s

NIVEIS DE 2 NIVEIS OE
ARMADURA E RMADURA E
20 FAIXAS I5 FAIXAS
1 a) elemento de secao circular:
J NUDIV(I,J) ALSEG(I,J) H10(I,J) H20(I,J) NO(I,J) NNIV(I,J)
2 8 200.000 25.000 -15.000 20 5
ou,

b) elemento de segao retangular:

J NUDIV(I,J) ALSEG(I,J) H10(I,Jd) H20(I,J) BRO(I,J) NO(I,J) NNIV(I,J
2 8 200.000 25.000 -15.000 20.000 15 2

Valores maximos permitidos no programa:
NO(I,d) = 24
NNIV(I,J) = 15
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Nao se limita,para um trecho, o numero de divisoes
NUDIV(I,J).0 duejse restringe, na realidade, & o numero total de
divisoes considerado ao longo do elemento. Assim, admite-se um
maximo de 40 divisdoes no membro, distribuidas pelos trechos da
forma que se julgar mais conveniente. Efetivamente, adotam-se
tanto mais divisoes num trecho quanto maior for o seu comprimen

to.

Sugestoes:

NO(I,J) - cerca de 15 faixas

Quanto aoc numero total de divisdes ao longo de um ele

mento, sugere-se em torno de 20 divisoes.

8. Para cada um dos NNIV(I,J) niveis de armadura rela

tivosao trecho J, do elemento I, tem que ser dados:

K - . c-zniméro do nivel

SF{I1,J,K) - secio de ferro correspondente ao nivel K

E(I,J,K) - ordenada y do nivel K (positiva se o ni-
vel de armadura se situar do lado positi-

vo do eixo y e negativa em caso contrario)

Exemplo - Seja ainda o trecho 2, do elemento 1, do portico da

Fig. 53:
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TRECHO 2 _ SEGAD TRANSVERSAL

, NIVELUS(2cm?) _b [e— 5 —%]—NVEL2(9cm2)
- NVEL 4{dem?) 2
1 GE.
o |—NIVEL 3t4cm2)  OU
5
NIVEL 2{4cm?2) ]
NIVEL 4(2em? ) b ._Afffj.}_NM1uamﬁ)
|
 2) Ty

a) elemento de segac circular:

K SF(I,J,K) E(I,d,K)
i 2.000 22.000
2 4.000 17.000
3 4.000 5.000
4 4.000 - 7.000
5 2.000 -12.000

ou,

b) elemento de segao retanqular:

K SF{I,J,K) E(I,Jd,K)
1 6.000 22.000
2 9.000 -12.000

9. 0s dados que se seguem so sao fornecidos quando a es
trutura possuir algum membro que apresente 1ibera96es (MLIB > 0).

Assim, considerando o caso de MLIB > 0, para cada elemento com 1i
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beracoes tem que ser dados (vide Fig. 27):

I - -eﬁﬁmero do elemento

0 - nao ha liberagao na diregao 1
LIB(I,1) -¢
1 - ha liberagao na diregao 1
[ O

LIB(I,2) -¢ idem diregao 2

LIB(I,6)_—1 idem direcio 6
1

Exemplo= Para o elemento 2, do portico da Fig. 53, tem-se:

o - . -

® o< —

2 X
\MUBERAch A
OMENTO FLETOR

Yy

I LIB(I,1) LIB(I,2) LIB(I,3) LIB(I,4) LIB(I,5) LIB(I,6)
2 0 0 1 0 0 0

10. Para cada no que apresente pelo menos uma restricao
devem ser dados:

NA(I) - numero do nod
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0 - a diregao X e restringida
TA(T,1) -3¢

1 - a diregao X nao e restringida

0
IA{I,2) ~ﬁ idem diregao Y

1

[0

IA(1,3) - ¢ idem dire¢do Z

1

Exemplo- Seja o portico da Fig. 53:

NA(I) IA(I,1) 1A(1,2) IA(1,3)
1 0 0 0
4 0 0 1

11. As instrucoes 11 e 12 referem-se a dados relativos
aos diagramas tensao-deformagdo dos materiais {(vide Figs. 1, 2 e
4). _

TB1 = 0,85 f_, - 0,85 do valor de calculo da resistén-

cia a compressdo do concreto.

-~

Exemplo:=Seja um concreto com fo = 150 Iégf/cm2 e admita-se o co
eficiente Yoo de minoragao da resistencia, igual a 1,5.
Tzros entTemgsgéntao) (kgf/em?):

TB1
85.000
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12.
0 - ago tipo A
LACOL" "™ --
1 - ago tipo B
TS1 = fyd = valor de calculo da tensao dé escoamento do
aco
ELAST:. .zumddulordetelasticidade do’ago
Exemplo: Supondo um ago CA-50B e considerando Yg =L1,15;:2 temos
T 1 (Kgf/em?):
IACO TS1 ELAST
1 4348.000 2100000.000

13. ERRO - erro admissivel ao “final do processo itera-

tivo. Trata-se do valorode p#;né-fkpféééip'(51)(vide;3;3:2.ﬁ0;,

-
-

. f_-)--‘.,.._ -

Sugestao: ERRO = 1.000 (p1°/u = 1%/4)

14. Atraves desta instrugao define-se o tipo de estudo
a ser efetuado com o programa:

{0 - pesquisa da capacidade de carga da estru-
tura

ITCAR -

l1 - analise de casos de carregamento
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PESQUISA DA CAPACIDADE DE CARGA

15.-: TERRO - erro admissivel ao final do processo 1t de
tentativas. Trata-se do valor de p, na expressao {(52) {vide

3.3.2.4).

Sugestao: TERRO = 1.000 (p2°/o = 1%%)

16. As instrugoes 16 e 17 referem-se a dados relativos

ao carregamento que da infcio ao processo de tentativas.
NNC - numero de nos carregados.

Exemplo .- Supondo que se queira pesquisar a capacidade de carga do
 portico da Fig. 53, submetido ao conjunto de cargas tam-

bem assinalado na figura, tem-se:

NNC = 2

17. Para cada um dos NNC nos carregados devem ser da-
dos:

K - sJ-pnumerondo no

P1{(1) - agao X (forca na diregao X)

P1{(2) - agao Y (forga na direcao Y)

P1{3) - agao Z (momento no plano X-Y)



175

r 0 - a agao X sera mantida constante duran-

te o processo de pesquisa da capacida-

de de carga

LFIX{I,1) - -

' W 1 - a acdo X tera sua intensidade varia -
vel durante o processo de pesquisa da

3 capacidade de carga
[ 0
LFIX(1,2) -4 idem acao Y
1
[0
LFIX{I,3) -4 idem agao Z

.]

As agoes aplicadas aos nos consideram-se como positivas

quando atuam segundo o sentido positivo dos eixos globais.

Exemplo- Admitindo 8000 kgf como valor inicial para as cargas ho-

rizontais F, no portico da Fig. 53, tem-se:

K P1(1) P1(2) P1(3) LFIX(I,1) LFIX(I,2) LFIX(I,3)
2 8000.000 -100000.000 0.000 1 0 0
3 8000.000 -100000.000 0.000 1 0 0

ANALISE DE CASOS DE CARREGAMENTO

15.- NCAR - nﬁmero de casos de carregamento. No progra-
ma nac se fixa um valer maximo para NCAR. As limitacdes que po -
dem surgir neste caso sao as mesmas ja apresentadas na instrugdo

.1.
16. Para cada um dos NCAR casos de carregamento devem

ser fornecidos os dados correspondentes as instrucdes 16 e 17. SO
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se passa para um outro caso de carregamento depois de cumpridas

as referidas instrugoes.

Para um esquema qualquer de cargas:

NNC ~ numerc de nos carregados -

17. Para cada um dos NNC nds carregados, relativos a

hipotese de carga considerada, tém que ser dados:

K  «-_numerordo no

P](]) - agao X (forga na diregao X)
P1(2) - acao Y (forga na diregao Y)
P1(3) - agao Z (momento no plano X-Y)
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APENDICE B

LISTAGEM DO PROGRAMA




130

131

406

407
405

408

132

IMPLICIT REAL *8({A-Hy0-1)

DIMENSTON X(30),Y{(30)4NEL{35,2)45(90,33),50(6,6),5E{(H6,6),P{90),D(9
*¥0) 4XE(2,2),NALLO),PL1(3),TA(10,3),D1(6)+ALL(35),NUSEG(35),CX(35),CY
*{35) s ALMOT(5) 4NSMOT(5) ,ALSEG(35,5)yNUDIV(35,5),N0(35,5)},H20({35,5},
*H10(35,5),DELTL{35),TETYI{35),TETI(35),TK(35}),0D11(45),D021(45),DD2
*¥2(45) y2CL(35)+CC2(35),CC31(35) ,AMDI6)AMLI35,6)3J0(35,6),AR(90),DZ{
*30 ) '

DIMENSION NNIV(35,5),SF{35,5,15),E(35,5,15},SFER{15),DIS8T{15),BR(2
*5 1 s MFORM{35) yBRO( 3595} LIB{3545) s SMT(696)ySRUE4+6),SIST(6H,6),505(90
#)yROR(SO),KIK(30),221(35),222(35),213(35),AUX{35,21)},LFIX(30,3)

DEFINE FILE 11(35,42,U,1IDD}

ANALISE NAO LINEAR DE PORTICOS PLANOS DE CONCRETO ARMADD

£ B=33

WRITE(5,1301}

FORMATI(// ’ - o ¥ Y Y st P P P Y P T P P PP Y I T P P T PR T T T T T Y O 7 )

WRITE(S5,131)

FORMATE /7,1 X4 "ANALISE NAQ LINEAR DE PORTICOS PLANOS OE CONCRETO AR
*MADDY, /)

WRITE{5,130}

LEITURA E IMPRESSAO DO NUMERO DE ESTRUTURAS EM ESTUDO

READ(B, 406 )NESTR

FORMAT(T10)

WRITE(S5+407)INESTR

FORMAT(1X,*NUMERO DE ESTRUTURAS EM ESTUDD=1?,14)

WRITE(5,130)

ICONT=0

JCONT=ICONT+1

WRITE(54+130)

WRITE(S5,408)ICONT

FORMAT(1X,*ESTRUTURA NUMERO', I4)

WRITE(5,130)

LEITURA E IMPRESSAO DE UM TITULC QUALQUER QUE OCUPE NO MAXIMO

55 COLUNAS CONTADAS A PARTIR DA SEGUNDA

READ(8,132)

FORMAT (* t)

WRITE(5,132)

WRITE(5,130)

LEITURA E IMPRESSAD DE UM TITULO QUALQUER QUE CLCUPE NO MAXIMU

55 COLIUUNAS CONTADAS A PARTIR DA SEGUNDA

8LL



133

134

135
136

137

138

139

310

140

READ(8,132)

WRITE(5,132)

WRITE(S5,130)

LEITURA E IMPRESSAO DAS CARACTERISTICAS DA ESTRUTURA
READ(8y133)NNG, NE,NNDP NR,MLIB

FORMAT(5T10}

NGLN=3

NNPE=2

NC IN=NND*3--NR
WRITE(54134)NNOyNE sy NNDPyNGLN¢NNPE 4 NRoNCIN, MLIB
FORMAT{//+1X,*NUMERD DE NOS DA ESTRUTURA',113,//,1X,*NUMERO DE ELE

*MENTOS* ,120,//41X,*NUMERD DE NOS RESTRINGIDOS',113,//,1X,*NUMERD D
*E GRAUS DE LIBERDADE PGR NO'yI4,//7,1X+"NUMERQ DE NOS POR ELEMENTO?
*y1134/741Xs*NUMERD TOTAL DE RESTRICOES? 4113,//4+1X,*GRAU DE INDETER
*MINACAQ CINEMATICA® 4,16,//,1X, *"NUMERO DE ELEMENTOS COM LIBERACOES?',
*15)

LEITURA E IMPRESSAC DAS COORDENADAS DOS NOGS
WRITE{5,135)

FORMAT(//,1X%X,"COCRDENADAS DOS NOS')

READIB, 136 {1.X(1),Y(I)yJ=1,NNC)

FORMAT(11042F10:31)

WRITE(S I137)(I,X{1},Y{]I),I=1,NNO)}

FORMATU /743X "NO® 96X o "X 99Xy 'Y '/ /9 {15,2F10.3))
LEITURA E IMPRESSAQO DAS CARACTERISTICAS DOS ELEMENTOS
WRITE(S5,138)

FORMAT(//,1X,*DEFINICAC DOS ELEMENT(S*)

DO 1 KL=14NE

READ(B,139) Y, (NEL{T4J)yd=142)yNUSEG{I},MFORMI(I)
FORMAT(5I10)

ALL(T)=0.

NIJ=NUSEGII)

IF(MFORMII))310,4310,311

00 312 KH=1NIJ

READ(8,140}JyNUDIVII,J)yALSEG(I,J), HlO(IgJ);HZO(IfJ)yNO(IoJl,NNIV(

*14J)

FORMAT{2110,3F10.3,2110)
ALLC{TI=ALL(TI)+ALSEG(Y )}
NNI=NNIV{IsJ)

DO 312 KN=1,NNI
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‘READ(Bs188)IKySFIT3JsK)ElY,4J,4K)
188 FORMAT(I10,2F10.,3)
312 CONTINUE
GO TN 1
311 DO 313 KH=1,NIJ
READIB,314)J,NUDIVITIsJ) dALSEGIT 9J) 4HIOD(T ,0)sHZ20(1 )4 BROTTIZJ)¢NOLI
*y, JhyNNIVITIL D)
314 FORMATI(2I10,4F10.3,2110)
ALLUT)I=ALLCI)}+ALSEG(T 4J)
NNI=NHIVII+J}
DO 313 KN=1,NNI
READ{ B, 188K sSFII v J3K)sE(T15J4K)
313 CONTINUE
1 SONTINUE
DO 2 I=1,NE
NI J=NUSEG{L)
HRITE(S5+1410I4NUSEG(T ) ALLLT)
141 FORMAT{//41 Xy YELEMENTO Y +134///7+41Xs NUMe SEGMENTOS*,17,//+1Xy*COMPR
*IMENTO"4F10, 3)
IF{MFORMITI)) 315,315,316
315 WRITE{5,317)
317 FCGRMAT(/4+1Xs* SECAQ CIRCULAR?')
DO 318 J=1,NI1J
WRITE(5,142)J,NUDIV(I, J),ALSEG(I JIsHIOC(I, ), H20( 14 34 NOUT 4 J}4NNIV
¥[I4J1)
142 FORMAT( /43Xy 'SEGe "y 44Xy "NgDIVe 'y 3X s *COMPL * 3 6X3 "H10Y y TX 4" H20® 4 TX4* NO
¥ 5y "NaNIVe'y//415,110,3F104,3,2I8)
NNI=NNIV{I,J)
WRITE(5,189}
189 FORMATU /743X 3" NIVEL? 45X 3% SeFa? 95X "DISTLEIXD,/)
DO 318 K=1,NN1
WRITE(S 190K ySF{TeJsKIE{IJ,K)
190 FORMATI16,2F12e3)
318 CONTINUE
GO T0O 2
316 WRITE(5,319)
319 FORMAT(/,1X,*SECAD RETANGULAR!')
DO 320 J=1,NIJ
WRITE(S54321 1o NUDTVIT o J) sALSEG{E4J)} 4HIOTI yJ}H20(T+J)}sBRO(T 4J}4NOU

081
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321

320

143

145

951
950

901

902

*I 9 JIsNNIVII o J)

FORMAT (/33X 3 ' SEGe ' 94Xy "NeDI Ve ' 33Xy *COMPS Y 16X, "HI0® y TX " H20? 37X, ' BR

*0Y g TX I NO' 95X *NaNIVo*'4//7415,110,4F103,218)

NNI=NNIVI(IsJ)

WRITE(5,189})

DO 320 K=1,NNI

WRITE{S,100)KsSFITI40sK)4E(TyJ4K}

CONTINUE

CONTINUE

IMPRESSAD DAS INCIDENCIAS

WRITE(5,143)

FORMAT(//+1 X" INCIDENCIAS®)
WRITE{S4145 M T+ (NEL(I4J)4J=192)+1=1,NE)

FORMAT (/7 44X T 98X "NEL{T, 1)y 4X, "NEL(Ly2)"y//4015,2112))
DETERMINACAO DOS COSSENOS DIRETORES PARA DS ELEMENTOS
DO 3 I=1,NE

IL=0

DO 950 KL=1,2

LE=NEL(I,KL )

XE(KLy1)=X{LF}

XE(KLy2)=Y(LF)

DO 951 KN=1,3

TL=1t+l

IB=3x(NEL (T 4KL}=1)+KN

JJ(I,IL}=IB

CONTINUE

XCL=XE(2,1i~-XE(1,y1)

YCL=XE(242)=XE{Ll,2)

CX{IdI=XCL/ALL(])

CY(I)=YCL/ALLI(I)

CONTINUE

NO CASD DE ELEMENTOS QUE APRESENTAM LIBERACOES:
LEITURA E IMPRESSAD DOS ELEMENTOS E DEFINICAO DAS DIRECOES
LIBERADAS

IF(MLIRI900,900,901

DO 902 I=1,NE

DO 902 J=1:6

LIB8(1,4)=0 "

WRITE{(5,965)
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965 FORMAT(//+1Xy*ELEMENTOS COM LIBERACDES')
WRITE(5,903)
903 FORMATH//+44Xe " I"y8Xy"LIBIT 1) 'y aXy "LIB{I2)"y4X,s"LIB{I+3)%,4X,"'LIB
(14410 34X LIBIT45)"34X,'LIB(I,6)%,7/)
DD 904 JF=1,MLIB
READ(8,905) 14 (LIB(I4J)yJ=1,6)

905 FORMAT(7110)

WRITEL(S5,906)E,{LIB{IsLF)LF=1,6)
906 FORMAT(15,6112)

904 CONTINUE

LEITURA E IMPRESSAO DOS NOS QUE APRESENTAM RESTRICOES E DEFINICAD
DAS DIRECOES RESTRINGIDAS
900 WRITE{(54146])
146 FORMAT(//,1X,"DEFINICAO DOS APO10S*')
DO 4 I=1,NNDP
READ(By147INACT) s (TACIsd)yd=1,3)
147 FORMAT(4110)
4 CONTINUE
WRITE(S,148)(NA(I),(TA(Y40)+J=1,3),1=1,NNDP)
148 FDRMAT(/I,BX,'NG',TX,‘IA(Iyl!'qBX,'IAiI,Zl' BXe *TA(I3) 3 /7,015,31
*10) )
LEITURA E IMPRESSAO DOGS DADOS REFERENTES AOS DIAGRAMAS TENSAO-
DEFORMACAD DOS MATERIAIS {ACO E CONCRETQ)
WRITE(54149)

‘149 FORMAT(//+1Xy*DEFINICAC DO DIAGRAMA TENSAO-DEFORMACAO DO CONCRETO!

*)
READ(8,150} T8l
150 FORMAT(F10a3)
EB1=0.002000
EB2=0,003500
WRITE{5,151)1B1,EB1,EB2
151 FORMAT(/7,1X,*0-.85 DO VALOR DE CAL. DA RES. A COMPRe. DO CONCRETO',
¥F13434/7+1X+'DEFORMACAC DO CONCRETO ACQ INICIC DO PATAMAR',F204.6,//
*,1X,'DEFORMACADO DO CONCRETO AQ FINAL DO PATAMAR',F21, 6)
WRITE(5,+200)
200 FORMAT(//,1X,'DEFINICAC DO DIAGRAMA TENSAO—-DEFORMACAO DO ACO')
DEFINICAO DO TIPO DE ACO UTILIZADO:
JACO=0 ~ ACO TIPD A
IACO=1 = ACO TIPO R

281



191

79

193

194

195

78
1946

1502

1501

1500

198

READ{B,191) JACO,TS14ELAST
FORMAT(I104Fl10034F1543)
IF(TIACO)IT78+79+78

WRITE(5,193)

FORMAT {//,1X,*ACO COM PATAMAR DE ESCDAMENTO')
WRITE(54194)ELAST

FORMAT(//,1X,"MODULC DE ELASTICIDADE DD ACO',F34e3)

ES1=TS1/ELASTY

ES2=0, 010000

WRITEL5,195)TS1,ES1,ES2

FORMAT(//7,1X,* TENSAQC DE ESCOAMENTC DE CALCULO DO ACD'4F25e34//7+1X%s
*'DEFORMACAC DD ACO A0 INICID DO ESCCAMENTO' 4F22464+//751X+*DEFORMACA
*() LIMITE DO ACOY, F39.6)

GO 7O 80

WRITE(5,196)

FORMAT (/741X ,*ACC SEM PATAMAR DE ESCOAMENTO DEFINIDO®)
WRITELS5,194)ELAST

¥53=TS1

TS1=007*7S3

T52=0,9%T7S3

ES1=TS1/ELAST

ES2=TS2/ELAST+0, 0002633

ES3=TS3/ELAST+0.002

ES4=0,010000

DETERMINACADO DA TENSAO LIMITE DO ACO (TS4)

DERRO=0.001

SIG=TS53+40,15*T53

W1=SIG/T53~0.7

W2 =W1l%kk4

E1=SIG/ELAST+0,823%W] ¥W2

DIF=DABS(E1-ES4)-DABS{DERRO*ESS)

IF{DIF)1500,15G0, 1501

E2=1o /ELAST#4,115%W2/T53

SIG=SIG+{ES4-E1)/E2

GO TO 1502

TS4=S16

WRITE(5,198)TS1, 752,753,754

FORMAT(//41X+'0.7 DA TENSAD DE ESCOAMENYO DE CALCULO DO ACO',F18,3
*y /7941 X%X9'0.9 DA TENSADO DE ESCODAMENTO DE CALCULO DO ACO'4Fl843,//,41X
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605

606

607

608

602

424

409

410

420

411

609

156

612

155

TENTATIVAS

READ{8,605) TERRD

FORMAT(F10. 3)

TERRD=TERRO/100,

WRITE (5,606}

FORMAT{ /731X, ERRD RELATIVO ADMISSIVEL A0 FINAL DO PROCESSC DE TEN
*TATIVAS )

WRITE(S5,607)TERROD

FORMAT(//+1 %+ "ERRD RELATIVO=',F1045)

WRITE(5,4,130)

WRITE{5,5608)

FORMAT{IX,YTENTATIVA NUMERO 1 - CARREGAMENTO INICIAL"')
WRITE(5,130)

G0 TO 609

WRITE(S,130)

WRITELS5,424)

FORMAT(L X, *ANALISE DE CASOS DE CARREGAMENTO')
WRITE(5,130])

NOQ CASO DE ANALISE DE CASOS DE CARREGAMENTO:

LEITURA E IMPRESSAD DO NUMERD DE CASNDS DE CARREGAMENTO EM ESTUDOD
READ(8,409) NCAR

FORMAT(I10)

WRITE{(5,130)

WRITE{(S5+410}NCAR

FORMATI1X, * NUMERD DE CASOS DE CARREGAMENTC EM ESTUDD=!',14)
WRITE{5,130}

ICAR=0

ICAR=ICAR+]

WRITE(5,130)

WRITE(S5,411)ICAR

FORMATU X, * CARREGAMENTO NUMERO',14)

WRITE(5,130)

LEITURA E IMPRESSAC DO NUHERO DE NOS CARREGADOS
READ(8,4156)INNC

FORMAT(I10)

WRITE(5,612 }NNC

FORMAT{//,1X,* NUMERD DE NOS CARREGADUS ty 13}
HRITE(54+155)

FORMAT(//7,1X, "CARGAS NOS NOS*)
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157

158

7

6
159

678
679

681

682
680
610
810

10
811

HRITE(5,157)

FORMAY (// 43Xy *NO* 48X, *ACAD X"98Xy "ACAOD Y*,8Xy*ACAD Z%,/)

DO 5 I=14NN2

P{1)=0.

LEITURA E IMPRESSAO DCS NGS CARREGADOS COM AS RESPECTIVAS CARGAS
APLICADAS

NO CASQ DE PESQUISA DA CAPACIDADE DE CARGA:
DEFINICAO DAS DIRECOES Df CARGA CONSTANTE E DAS DIRECOES DE CARGA
VARIAVEL EM CADA NO CARREGADOD

DO 6 I=1,NNC

READIBy158)Ke(P1{J3)sJ=1+3), (LFiX'I!J"J=113)
FORMAT(1I5,3F1543,3110) -

KIK(TI =K

DO 7 M=1,3

iB=3%{(K=1)}+M

P{IB)=P1(M} :
WRITE(S59159)1Ks{PLE{M),M=1,3)

CONT INUE

FORMATI(IS,3F1443)

IF{ITCAR) 67846784610

WRITE{5,679)

FORMAT(//,1X4*DEFINICAD DAS DIRECDES DE CARGA CONSTANTE E DAS DIRE
*C0OES DE CARGA VARIAVEL')

WRITE(S5,681)

FORMATU 773X " NO! 48X "DIRe X" 48Xy 'DIRe ¥' 48Xy "DIRa Z%y/)
DO 680 I=1,NNC

K=KIKII)

WRITEU(S 682 1Ky {LFIX(I4J)}2Jd=1,3)
FORMAT(IS,112,2114)

CONTINUE

IF(KKK) 810,810,811

DO 10 KJ=1,NE

DELTLI{KJ)I=0,

TETI{KJI)=0,

TETJUIKI I=0,

TKI KJ‘=0.

AML{KJ,4)=0,.

CONTINUE :

DO 952 1=1,NN2
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952 DZ(1)=0s
KKK=KKK+]
1FOUS =0
TFOuUB=0
MCONT=9
ITER=0
100 ITER=ITER+!
WRITE{5,130)
WRITE(5,160)ITER
160 FORMAT(/,1X,? ITERACAD NUMER(Q',I3)
WRITE(5,130)
IF(ITER-21112,422,422
422 WRITE(5,130)
MRITE(S,423) |
423 FORMAT{1X,'FOI ATINGIDO O NUMERG MAXIMO DE ITERACOES FIXADO NG',/,
£1 X, "PROGRAMAL ADMI TE~SE COMC TENDO SIDO ULTRAPASSADA A',/y1X,*CAPAC
*IDADE DE CARGA DA ESTRUTURAe')
WRITE(5,130)
IF(ITCARI611,611,421
12 JBMAX=0
MONTAGEM DA MATRIZ DE RIGIDEZ GLOBAL
DO 14 I=1,NN2
DO 14 J=1,1B
14 S(1,J)=0,
DO 28 KI=1+NE
IF(ITER-1)812,812,813
812 IF(KKK-1)813,813,814
Bl4 KK=0
DO 815 J=1,6
DO 815 K=1,J
KK=KK+1
SE(KyJ1=AUX (K4 KK )
815 SE(JaK)=SE(Kyd)
GO TO 816
813 AN=AML(KI,4)
AL=ALL(KI)
UsTKIKI)
TET1=TETI(KT)
TET2=TETJ{KI)
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76

322

17

323

325
324

DX=DELTL(KI /AL

DA=4q%AL

DB=AL*AL

DL =2 *AL

X1=0e"

NN=0

NMOT=NUSEG(KI)

DD 29 IL=1,NMOT
Hi=H10(KI,IL)
H2=H20(KI,IL)}
N=NO(KI,IL)
ALMOTUIL)I=ALSEGIKI, IL )
NSMOTLIL)=NUDIVIKI,IL)
NNI=NNIVI(KI,IL)

DO 76 J=1,NNI
SFER{J)=SF(KL,IL,J)
DISTUII=E(KT 1L ,J)
CONTINUE
IF{MFORM{KI))322,322,323
DIAM=Hl=H2

AFST=DTIAM/N

N11=N+}1

DD 77 I=24N
GG=(T=1 ) *AFST
BR{I)=24*DSQRT({DIAM=-GG}I*GG)
CONTINUE

FUNC=8BR(2) /{DIAM=2, *¥AFST)
ALFA=DATAN(FUNC}
GAMA=AL FAXD IAM~BR(2)
BR{1}=DIAM*GAMA /(2. *AFST)
BRIN11)=BR(1}

GO TO 324

N1l=N+]

DD 325 I=1,N11
BR{I)=BRO(KI,IL)
CONTINUE

FN=NSMOT(IL)
XX=ALMOT(IL}/FN
X1=X1=-XX
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N1=NSMOTHL{IL+]1
DO 30 J=1,4N1
NN=NN+1
X1=X1+XX
CALCULO DE EG E =1/R
EG=DX+{ {DA~8.%X1 }/DB )%y
SKAP=((DA=6c *X11*TETL1 ) /DB+{ (DC~64 *X1)*TET2)/0B
DEG=DABS(EG)
DSKAP=0DABS({SKAP)
IF{DEG=1e 0E~131800,800,801
800 EG=0.
801 IF(DSKAP-1-,0E-13})802,802,803
802 SKAP=0,
B03 CONTINUE
DETERMINACAD DOS VALORES DE G11+G21.,G22,PARA AS DIVERSAS SECDES
TRANSVERSAIS AC LONGO DO ELEMENTO
CALL DRCSP(EG,SKAP,TSL1,7S2,TS3,T7S54,TB1,ES1+ES2,ES3,E54,EB1,EB2,1IFO
2US»IFQUBHL sH2 y Ny NNI ,SFER,DISTB8R46G11,6G21,G22,4 JACD)
IF{IFOUB)I301,302+301
301 WRITE{(5,130)
WRITE(5,303)IFCUB,KI,X1
303 FDORMAT{/,1X,*F0Ol ULTRAPASSADA A DEFCORMACAG LIMITE ESTABELECIDA PAR
¥A O CONCRETO"y//741X,* IFQUB="+13+//+1X+*ELEMENTO®yI4s//+1Xs*SECAQ D
*E ABSCISSA' ,FB8.3)
WRITE{(5,130)
302 IF(IFOUSI304,305,304
305 IF{1IFOUB)306,307,306
304 WRITE(5,130)
WRITE(S5,308)IF0USsKI X1
208 FORMAT(/+1Xy'FOI ULTRAPASSADA A DEFORMACAD LIMITE ESTABELECIDA PAR
*¥A 0 ACO'y//41X,*IFOUS=*413,//+1X, "ELEMENTO"y14,//+1X, *SECAD DE ABS
*CIS5SAY+F8. 31}
WRITE(5,130)
306 WRITE(5,130)
WRITE{5,643)
643 FORMAT(1X,'FOT ULTRAPASSADA A CAPACIDADE DE CARGA DA ESTRUTURA')
WRITE{5,130)
IF{ITCARYSEL)Y4611,421
307 DDLLI(NN)=Gl1
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COo00

30
29

816
208

909
510

912

960
913

914
911

307

DD21 (NN)=G21

DD22(NNY=G22

CONTINUE

CONTINUE

ORTENCAQ DA PRIMEIRA DAS DUAS MATRIZES EM QUE SE DECOMPOE A MATRIZ
DE RIGIDEZ (3%3) RELATIVA ADS DESLOCAMENTOS DELTL.TETI,TETJ
TRATA~-SE DA MATRIZ QUE DEPENDE DA DISTRIBUICAO DE MODULOS DE
ELASTICIDADE NO ELEMENTO,.

CALL STYTE(DD11,DD21,DD22, NMDT'ALHUT NSMOT,AL,511,512,513,522,+523,
*$33,C1,C2,C3)

CCIIKIY=C]

CC2{K1)=C2

CC3{KI)=C3

OBTENCAO DA MATRIZ DE RIGIDEZ DO ELEMENTDO NO SISTEMA LOGCAL
CALL PALUI(SII!SIZ!SlB $22,523,533,AN,AL, SE)

IbD=K1

WRITE({LI*IOD)I((SE(KyJ)seK=14J)yJ=1,6)

TRANSFDRMACAD DA MATRIZ DE RIGIDEZ DO ELEMENTO COM LIBERACOES
IF{MLIB)SODT,90T,908

NL I1B8=0

DO 909 LF=1l,6

NLIB=NLIB+LIB(KI,LF)

CIFINLIBI9OT7,907,910

D0 911 LF=l,6

IFILIBIKIsLF))911,+,911,912

D0 913 J=1,6

DO 913 K=1,6

SMT{JeK)=SELIyKI=(SE{JyLFI®SEILFK))/SE(LF,HLF)

STT=DABS{SMT (J,K))

IF{STT=1a0E~13)960+960,913

SMT{J+K =0,

CONTINUE

DO 814 J=1,6

DD 914 K=1,6

SE(JK)=SHMTLI,K)

CONTINUE

UTILIZACAD DA MATRIZ ROTACAO

DD 915 K=1,2

DO 915 J=1,6
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915

916

32
34

33
31
28

40

36

37

39
38

SRIJ3%K=2)=SE(Jy3*K=2)*CX(KIV+SE(Js3F%K=1)I%CY{K]I)
SRUJy3%K=1 )=SE(J, 3K« 2} kCVY (KT )= SE{.Jy3¥K=]1)%CX{K]}
SR{Js3%kK)==SE{Jy3 %K)

CONTINUE

DD 916 K=1,2

DD 916 J=l,6

SDU3*K~24 J) =SRI3*¥K=2,3 JIFCX{KI I+ SRII*¥K=~]1 y J)I*LCY(KI)
SDI3¥K=1,Jd)=SR{3*K=2, ) #CY{KII=SR{I*K~1,J)%CX{KI)
SD{3%K, Ji==5R(3%K, J)

CONTINUE

Do 31 M=1,2

DO 31 K=1,2

Do 21 J=1,3

JL=3% (NELIKI,M)=1)+]

JE=A3k(M=1)+J

DO 31 I=1.3

IB=3% {NELIKI4K}=1)+1

IE=3%({K=-1)+]

JR=J1-1B+]

IF(J48Y31,31,32

IF{JB=-JBMAX) 33,33,34

JBMAX=JB

TF{LB=JBMAX)74,33,33

S{1B,JB)=5(1I8,JB)+SD{1E,JE)

CONTINUE

CONTINUE

DC 40 1=1,NN2

D{TI)I=P(])}

DO 35 I=14NNDP

DD 35 JU=1,3

IF(IA{I,J))35,36,35

IB=3%(NACL]I)=1)+J

DO 37 KJ=2, JBMAX

S(IBKJ) =0

DO 38 KAREN=1,1B

JL=1B~KAREN +1

IF(JL-JBRMAX)3G,439,38

S(KARENJL )=0.

CONTINUE
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SUIB+1)=10
D{IB) =0,
35 CONTINUE
CALCULO DOS DESLOCAMENTOS NO SISTEMA GLOBAL
CALL SISEQ{SyDyNN2,  JBMAX, MCCNT}
) WRITE(5,161)
161 FORMAT(//4+1 X+ " DESLOCAMENTOS /733X, *NO®*, 10X, "DESL
*10Xy 'ROT 1',/)
HRITE(51162](IvD(3*1“21;0(3*1'1),0(3*11|I=1,NN03
162 FORMAT(I5,3F16.5)
TF{MCONT)64)464)+642
642 WRITE{(5,130)
WRITE(E,643)
WRITE(5,130)
IF{ITCARIGLL 611, 421
641 DD 41 I=1,NE
IDD=1
IF{ITER-1)B17,817,818
817 IF(KKK~-1)819,819,820
819 READELI1YIDDI{{SE(K ¢J)sK=13J)9J=1+6)
IF{1ITCAR)YBZ]1,482),822
822 IF(NCAR-~1}823,823,821
821 2Z1(I1})=CCl(1)
Zz2(1)Y=CcC2(1}
223(1)=CC3(1)
KX=0
DO 824 J=1,.6
DO 824 K=1,J
KK=KK+]
824 AUX(IKK)I=SE(KyJ)
GD TO 823
820 KK=0
DD 825 J= lvb
00 825 K=l,J
KK=KK+1
825 SE(KyJ)=AUXE]I KK}
CCiin=2211t 1)
cc2tn=22211)
CCAMII=ZI3LT)

X'510X,*DESL Y*,
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818
823

42

918

919
929
920

921

923

924

G0 TO 823
READ(LYIYIDDIUUSE(K yd) yK=1 9 d) 9J=1,6)

DO 42 J=1,6

DD 42 K=1,J

SE{JyKI=SE(KsJ)

DIRECOES DE DESLOCAMENTOS NO SISTEMA GLOBAL,ASSOCIADAS AO ELEMENTO
JJ1i=dJ(1,1)

JJ2=4J11,2)

JJ23=4J4(1,3)

JK1=JJ(I+4)

JK2=JJ4(1,5)

JK3=JJ4(1,6) ‘

CALCULD DOS DESLOCAMENTOS NO SISTEMA LOCAL
D1{1)=D(JJY 1*CX{I}+D{JI2)1%CY( 1)
D1(2)=D(JJILI*CY{(I)=-D{(JU2)1*CX1I)
D1(3)==D(JJ3}

DL{4)=D{JKY I*CX{I}1+D(JIK21*CY(T)
DL(SI=D(JKLI*CYII)-DUIK2)*CX(I)
DL(6)=-D(JK3)

CALCULO DOS DESLOCAMENTOS NO SISTEMA LOCAL,CORRESPONDENTES AS
DIRECQOES LIBERADAS NO ELEMENTO

1FIMLIBI9LT 917,918

NLIB=0

DO 919 LF=1+6

NLIB=NLIB+LIB{(I,LFI)

IF(NLIB)I917,9127,920

KCONT=0

DO 921 J=1,6

DO 921 K=146

SIST(JsKI=SE(JyK)

DO 922 LF=l,6

IFILIBUI,LF))922,922,923

D1{LF)}=0.

KC ONT =KCONT +1

TIC=KCONT+1

IF(ITIC~-NLIB)IO924,924,925

DO 926 J=146

DD 926 K=146
SMY{JyK)=SISTLIsK)I={SIST(J,LFIXSISTILF,K}) /SISTILF,LF)
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961
926
927
922
925

928

917

930
43
41

954

956
955

STY=DABS{SMT(J,K))
IF(STT=1.0E=13)961,961,926
SMT{J+K)=0,

CONTINUE

DO 927 J=1,6

DO 927 K=146
SIST(JsK}I=SMT(J,K)
CONTINUE

PROD=0,

.DO0 928 J=l1,6

PROD=PROD+SIST(LF, J)*DI(J)

CONTINUE

DI(LF)==PROD/SISTI(LF,LF)

NLIB=NLIB-1

GO TD 929

CALCULG DE DELTL.TETILTETJ,TK
DELTL(II=D1(4)=-D1(1}

WW={DL{5)=D112))/ALL(T)

TETI(II=D1(3)=-WW

TETHII=D1(6)=WH

TROI)=CCLOT V*DELTLATII+CC2{TISTETIC(II+CC (I I*TETIHT)
CALCULO DAS ACOES NAS EXTREMIDADES DOS ELEMENTOS
DO 43 J=1,6

AMD{ J) =0,

OO 930 K=1.6

AMD(J)=AMDIJ)I+SE(J,K )*D1 LK)

CONTINUE

AML(T+J)}=AMD(J)

CONTINUE

WRITE(5,954)

FORMAT(//,1X,*ACOES NAS EXTREMIDADES DOS ELEMENTOS® ¢//s1Xs"ELEMs"
IR VAMLY y 12X, AM29 512X, AM3 12X, "AM4G 12X, 'AMS5Y, 12X, *AME", /)

DD 955 I=1,NE

ﬂRITE(51956’!1(AMLt!!J'1J=116}
FORMATII4,6F15.3)

CONTINUE

VERIFICACAC DO ANDAMENTD DO PRDCESSO ITERATIVO
DO 44 I=1,NN2

DIF3=DABS{D(I)~DI(I))~DABSIDZ(]I 1*ERRO)=1.0E~10
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IF{DIF3)44 444946
44 CONTINUE :
IF{ITCAR)H13,613,49
46 DD 50 I=1,NN2
50 DZ(I1=D{1}
GO TOQ 100
613 NDCONT=NCONT+1
IFILCONT16144614,4,615
614 DD 616 1=1,NNC
K=KIK{I)
DO 617 J=1,3
I1B=3%(K=-1)+J
SOS{1IR)=P(1IRB)
IFILFIX{I,J))61T4617,670
670 PLIB)=SOSUIB}I+PERLC*SOSLIB)
617 CONTINUE
616 CONTINUE
632 ITTENT=ITENT+]
WRITE{(5,130)
 WRITE(S5,618)1ITENT
618 FORMAT(1IX,* TENTATIVA NUMERO' ,14)
WRITE(S5,130)
IFIITENT=16)620+6604660
660 WRITE(S5,130)
WRITE{5,66]1 )
661 FORMATILX,'FOI ATINGIDC O NUMERO MAXIMO DE TENTATIVAS FIXADO NO',/
*,1Xy "PROGRAMA, DEVE~SE REINICYTAR O PROCESSO DE TENTATIVAS?Y,/,1X,'CO
#M UMA ESTIMATIVA MAIS ADEQUADA PARA O CARREGAMENTO'y /s 1X,'DE PARTI
*DAT)
WRITE(5,130)
60 TO 419
620 WRITE(5,155)
WRITE(5,157}
DO 421 I=1+NNC
K=KIK(I)
DO 622 M=1,3
[B=3%{K=1)+M
622 P1(MY¥=PLIB)
WRITE(S5,159 Ky, (PLIM),M=1,3)
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621

615

672

623
611
6525

627

629

628

6526

673
631
630

611

CONTINUE

60 TO 610

20 671 I=14NNC

K=KIK{I}

o0 623 Jd=1,3
IF(LFIX{1,J)1623,623,672
IB=3%(K~1)+J

snos1=p{1IB}

ROR1=ROR(IB}
DIFEL=DABS{S50S1~ROR]1 I=-DABS{SOS1*TERRD)}
IF(DIFELNB25,625,626
CONTINUE

CONTINUE

WRITE(5,130}
WRITE{(5,627)

FORMAT{1X,* CAPACIDADE DE CARGA DA ESTRUTURA')
WRITE{5,155)
WRITE{(5,157)

DO 628 1=1+NNC

K=KIK(T)

DO 629 M=1,3
IB=3%({K=-11+M

PL{M)=P(IB)
WRITE{(54159)K4(PLIM) ¢M=1,3)
CONTINUE

WRITE{5,1301

GO TO 419

ND 630 I=1,NNC

K=KIK(I)

DO 631 J=1,3
IB=3%{K=1)+J
SOS{IB)I=P(1IB)

IFILFIX(TsJ))6314631,673

P{IB}={SOS{IB)+ROR(IB)}/2a
CONTINUE

CONTINUE

GO TO 632

LCONT=LCONT +1
IFINCONT}65046504651
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650

674
653
652

651

676

633
675
635

638

637

636

6T7

DO 652 TI=1,NNC

K=KIK(I)

N0 653 J=1,3
IF(LFIX(I+3))653,653,4674
IB=3%{K=1)+J
ROR{IB)=PLIB)
PLIB)=ROR{IB}=-PERC*ROR(IB)
CONTINUE

CONTINUE

GD TO 632

DO 675 I=1,NNC

K=KIK(I}

DO 633 J=1,3
IFILFIX(1,J))633,633,676
IB=3%{K=11+J
$0S1=50S(1I8B)

ROR1=P{18B)
DIFE1=DABS{SOS1-ROR1 }~-DABS(SOS1*TERRO)
IF{DIFE1)635,635,636
CONTINUE

CONTINUE

WRITE(S5,130)
WRITE(5,627)
WRITE{5,4155)
WRITE{(S5,157T)

DO 637 I=1,NNC

K=KIK(I)

18=3%{K=1)4+M
PLI{M)}=50S(IB)
WRITE(5:159 K, {P1{M),M=1,3)
CONTINUE

WRITE(5,130)

GO TO 419

DO 639 I=1,NNC

K=KIK{T)

DO 640 J=1,3
IFILFIX{I4J)1640:640,4677
I8=3*%(K=1)+J
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640
639
49

51

55
53

54

57
59

58
61

60
63

62
65

64

ROR(IBI=P(IB)
PLIB)=(SOS{IBI4ROR(IB)}/2,
CONTINUE

CONTINUE

GO TO 632

CALCULO DAS REACQOES DE APOIOD
DO 51 I=1,NN2

AR(I)=0.

CONTINUE

DC 52 KI=1,NE

DO 53 II=1,NNDP

NATI=NA(II)
IF(NEL(KIy1)=NAL}55454455
[FINEL{KIy2)}-NAT}53454,453
CONTINUE

GO T0O 52

JI1=JJ(KIs1)

JJ2=4J(K1,2)

JI3=4J(K1,3)

JK1=JJ(KI+4)

JK2=JJ(KI,5)

JK3=JJ(KI,6)

DO 56 I=11,NNDP

DO 56 J=1,3
IF(IACGILJ))56,57456
IB=3%(NA(I)=1)+J
IF{IB=JJ1158459+58
ARCIRI=AR(IBI+AMLUKI 1 V*¥CX(KI}+AML{KI,2)*CY(KI)
GO TO 56

IF(IB=JJ2)160+61,60
AR(IB)=AR(IB)+AMLIKI L I*CY{KI)~AML(KIs2)*CX(KI}
GB TG 56

IF{I8=J4J3)62463,62
AR{IB)=AR{IBI=AML(KI,3)

GO TO 56 .
IF{IB=JK1)64465,64

AR(IB)= AR(IB)+AML(KI;4!*CX(KI)+AML(KI,5)*CY(KII
GO 70 56 '
IFUIB-JK2166967466
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67 AR(IBI=AR(IBI+AMLIKI,4)*CY(KT)=AML (KI,5)}%CX(K])
GD TO 56
66 IF(IB~JK3)1564+68,56
68 AR{IB)=AR(IBI~AML(KI,6)
56 CONTINUE.
52 CONTINUE
WRITE(5,165)
165 FORMAT(//41X,*REACOES DE APOID' 3//+3Xs" NO" 10X, *REAL X, 9X,*REALY"',
*¥9Xy YREAG LYy /)
NO 69 1=1,NNDP
NAT=NA(T)
DO 70 J=1,3
IF{IA(T +J})70,71,70
71 IB=3%(NA(I)=-1)+J
AR(IB)I=AR(IBI-P(IB}
70 CONTINUE
WRITE(5,166 )NAT,AR{3*NAT=2), AR(3*NATI=1),AR{3%NAI)
166 FORMAT{I5,3F)5.3)
-~ 69 CONTINUE
421 IF(ICAR=NCARI420,4199419
74 WRITE(5,130)
WRITE(5,167ILB,JBMAX
167 FORMATI//41Xs"EXECUCAC SUPRIMIDA',//y1Xs"LARGURA DE BANDA INSUFICI
¥ENTE® s //9 X s *LB="413,//41Xs? JBMAX=" ,13)
WRITE(5,130)
419 IFUICONT=NESTR 405,404,404
404 CALL EXIT
END
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SUBROUTINE ODRCSP{EG,SKAPyTS1,752,T7S53,T7S4,TB1l4ES1yES2+E53,E54,EBL1,E
*B2,1FOUS»TFOUB yHL 9 H2 4 Ny NNIySFER,DIST4BR,G11,G21,G22,y IACO}
IMPLICIT REAL #*8(A=~H,0=1)

DIMENSION EPS(40),ELA(40),SFER(15),DISTL15),BR{25),AST(15}
SUBROTINA PARA CALCULD D0OS VALORES DE G11,G21,G22,PARA AS DIVERSAS
SECOES TRANSVERSAIS AOQ LONGO DO ELEHENTU (SECAD CIRCULAR 0OU
RETANGULAR)»

TOTH=H]1=H2

AFST=TOTH/N

HAF=AFST/ 2,

QUAD=AFST*AFST

Ul=QUAG/10,

U2=AFST /6,

NB=N+1

NS=NNI

CALCULGO DAS DEFORMACOES NA SECAQD

DO 1 I=1,NB

EPS(T)=EG+SKAP*(H2+(1I~1)*AFST)

NK=NB+1

NV=NB+NS

DO 2 J=NK4NvV

JJ=J=NB

EPS{J)=EG+SKAP*DIST(JJ)

CALL EMOSP(EPS,TS1,TS2, TS3,TS4 TB1,ES1,ES2,ES3,ES4,EB1,EB2,IFOUS,I
*FOUB,ELAYNB¢NS,IACDO)

CALCULO DE G11,G21,G22

Gl1=C.

G21=0.

G22=0.

DO 3 I=14N

X1=24 *ELA{I)+ELA{I+])

X2=ELA(T 142+ *%ELA(I+]1)

X3=ELA(I}+ELA(TI+D)

X4=ELA{I}+3.*ELA(I+1)

X5=2. kELA(T )43 *ELA(T+1)

X6=ELA{T ) +4,*%ELA(T+1)

I=H2+AFST*{-1)

TL=BREXI*X1+BR{I+])*X2

T2=BR{I)Y*X3+RR{I+]1)*X4
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T3=BR(I)* X543, *BR{I+]1)*Xé
Gll=Gl1+T1

A=Z*T1 .

B=HAF*T2

G21=G21+A+B
G22=G2247%A+2, %*12B+U1%T3
CONTINUE

Gli=Gll=*U2

G21=G21*y2

622=G22*02

DD 4 J=NKyNV

JJ=J-NB
AST{JJII=SFER(JJII*ELALI)
Gl1=Gl1+AST(JJ}
G21l=G21+AST{JJ)Y*DIST{JJ)}
G22=G22+AST () N*DISTLINI*DIST(II)
CONTINUE

RETURN

END
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19
22
23

24
21

SUBROUTINE EMOSP(EPS,TS1,TS2,7S3,TS4yTBLl4ES1,ES2,ES3,ES44,EBL1+EB2+1
*FOUS,IFOUBsELA+NBy NS, IACO)

IMPLICIT REAL *8(A=-H,0~1)

DIMENSICON EPS{40),ELAL14O)

SUBROTINA PARA CALCULO DOS MODULOS DE ELASTICIDADE SECANTES EM
DIVERSOS PONTOS DA SECAD TRANSVERSAL.PARA O CONCRETO E UTILIZADO O
DIAGRAMA PARABOLA-RETANGULO. PARA OS5 ACOS QUE APRESENTAM PATAMAR DE
ESCOAMENTO DEFINIDO(TEIPO A)LE UTILTIZADD UM DIAGRAMA BIL INEARa
PARA 0OS ACOS QUE NADC APRESENTAM PATAMAR DE ESCOAMENTO JEFINIDD
{TYIPD B),E UTILIZADGC UM DIAGRAMA APROXIMADD (CONSTITUIDO POR
TRECHOS RETO0S) QUE PERMITE CARACTERIZAR [0 COMPORTAMENTD DESTES
ACOS,. :

T=EB2

IFIEPS{1})19,421,21

IFLEPS{NB))22,21,21

D1=EPS(1)

D2=EPS{NB)

IF(D1-D2)234+23+24
 EB2=EB2+0, 75%D2

G0 TO 21

EB2=ER2+0. 75%D1

NK 2=NR+NS

" E1=EB1/200.

CONCRETQO

DO 1 I=1,NK2

IF{EPS(1)12,2,3

ELA(I)=0.

GO TO 1

EPS(I)=DABS(EPS{(I))

IFIEPS({I)=EL1)25,25,426

TENC=0.009975*%TB1

ELA(I)=TENC /E}

GD TO0 1

IF(EPS{I}=-EBL15,5,4

F=2.*EPS{T)~{EPS(I) /ERY1)*EPS(I)

TENC=TB1*F/EB1

ELA{TI)=TENC/EPS(])

GO TO 1 ‘

IF(EPS{II=EB2)T,746

202
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28
11

12
13

14
20
27
31

32
33

34
35

36
37

38

FLA{1)=TBl1/EPSIT)

GO TO 1

IFQUB=IFOUB+]1

CONTINUE

EB2=T

NK1=NB+1]1
IF(IACO)27,28,27

ACO TIPOD A

DO 20 I=NK1l,NK2
IF{EPS{TI)=-ES1IL1,11,12
ELA(I)I=TS1/ESLI=-ELA(L)

G0 TO 20
IF{EPS{I)=ES2)113,13,14
FLA(I)}=TS1/EPS{(I)~-ELALL)
GO TO 20

IFOUS=1FOUS+]

CONTINUE

RETURN

ACO TIPO B

DO 30 I=NKLl,NK2
IF{EPS(I)=ES1)31431,32
ELA(I)I=TS1/ES1=-ELA(])

GO TO 30
IFLEPS{TI)=ES2133,33,34
G=(TS2=-TS1) /{ES2-ES1)
TENS=TS1+4G*(EPS(I)=-ES1}
ELA(I)=TENS/EPS{T=-ELAL]I)
GD TO 30
IF(EPS(I=ES3)35,35,36
G=(T53~TS2)/{ES3-ES2)
TENS=TS2+G*(EPSI{I }~-ES2)
ELA{I)}Y=TENS/EPS(I)=ELA(T)
GO TO 30
IFIEPS(I)-ES4}37,37,38
G={TS4=TS3)1/(ES4=-ES3)
TENS=TS3+G*{EPS(I)-ES3)
ELA(T )=TENS/EPS({I¥=ELA(])
GO TO 30

1IFOUS=1FDUS+1
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30 CONTINUE
RETURN
END
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SUBROUTINE STYTE{(DD11,0D21,0D22y,NMOTyALMOTyNSMOTyALsS11+5129513,52
*2,523,533,L1,4C2,C3)

IMPLICIT REAL *8(A-H,0-1)

DIMENSION SO(10),¥Y(10+45),5(10}),D011(45),DD21{45),DD22(45)yALMOTI(5
*) ¢ NSMOTI(S)

SUBROTINA PARA OBTENCAO DA PRIMEIRA DAS DUAS MATRIZES EM QUE SE
DECOMPDE A MATRIZ DE RIGIDEZ (3#*3) RELATIVA ADS DESLOCAMENTOS
DELTL,TETI,TETJ«TRATA-SE DA MATRIZ QUE DEPENDE DA DISTRIBUICAC DE
MODULOS DE ELASTICIDADE NO ELEMENTO.

X1=04

NN=0

DO 10 J=1,10

5(J)=04

CONTINUE

DO 290 L=1,NMOT

ALI=ALMOT(L)

N=NSMOT {L)

AL3=AL1 /(3. ¥N*AL=*AL)

FN=N

X=ALLl/ {FN#AL)

X1=X1~X

N1=N+1

DO 100 I=14N1

NN=NN+1

X1=xX1+X

Z1=0DD11 (NN)

12=DD21 (NN}

23=DD22{NN)

A’ =6, *XI

A2=24,%X1

A3=364%X1

Bl =X1%*X1

B2=364%81

B3=484%81

Yil,I}=11

YE240 )= (=AL+4q ) 22

Y{3,I)=(=Al+2,) %72

Y{4,1)=(B2=2.%A2+1 6. ) *13

Y{S5:+I)}=(R2=A3+484 ) %13
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100

101

200
250

260
290

Y{6yI)=(B2=A2+440 ) %23

Y (T I1=(64,%R1=64e ¥ NL+16,4 )%*1]
Y{8,I)1=1{4,~8, *%X1}*1]

YU, T )={B3~564%X1+16e %22
Y(10, 1)={B3=40,%X1+8, ) %22
CONTINUE '

DO 101 J=1,10

S0{J1=0.

DO 250 J=1,10

DO 200 I=24N,2

Up--Y‘J, I~1 )+40*Y(J' 1 "‘"YthI"li
SO{d)=S00Jy+0P*AL3
CONTINUE

DO 260 J=1,10
S{J=S0J)+5000])

CONTINUE

CONT INUE

S$T=S5(71)

S8=5(8)

59=5{9}

S0=5(10])
§11=S{1)~«S8%*58/57
§12=5(2)=S8%59 /57
$S13=S(3)=S8%*50/S7
$22=5{4%)=-59*%59/57
§23=5(5)=-59%50/57
$33=S(6)=50%50/57

C1=-58/57
£2=-59/57
C3=-50/57
RETURN

END
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SUBROUTINE PALUI(S114S512,513,522,52395334ANyAL,5E)
IMPLICIT REAL *BlA=H,C=7])

DIMENSION SE(646)

SUBROTINA PARA CALCULD DA MATRIZ DE RIGIDEZ DO ELEMENTO (6%6).
DB=AL*AL

DE=AN/AL

DD=AN*AL

CALCULO DA MATRIZ DE RIGIDEZ DO ELEMENTO (6%5)
SE(1l,1)=S511

SE(1,42)=—(512+513}/AL

SE(1,3)==512

SE(ly4)==SE(1,1}

SE{145)1==5E(1,2)

SE(146)==513
SE(2,2)={52242.%523+533) /DB+64,*DE /5,
SE(2,3)=(522+4523)/AL+AN/10.
SE(2,4)=8E(1,5)

SE(2+51==5E(2,2)
SE{2,6)=0523+8533)/AL+AN/10,
SE{3,3)=522+42.*DD/15.
SE(344)=-5E{1,3)

SE{345)==SE(2,3)

SE(3,6)=523~DD/30,

SEf{44+41=5E(1,1)

SEl495)=SE(1+2)

SE{4,6)==5E{1,6)

SE{S5,5)1=28E(2,2)

SE[546)==SE(246])
SE{6,6)=53342,*%0D/15,

D0 1 J=1,56

DO 1 K=l,J

RE TURN

END
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142
141

SUBROUTINE SISEQ{A,B8,N,Ms;MCONT!
IMPLICIT REAL #*8(A~H,0~2)
DIMENSTION A{20,33},8(90)}
SUBROTINA PARA RESCLUCAQ DE UM SISTEMA DE EQUACOES COM
COEFICIENTES RANDA {(N*M)-METODD DE GAUSS,.
NML =N-1 '

DO 3 TI=1,NM1

DO 3 J=2,M

I1=1+J=1

IF{II-N}1+1,3
F=—=A(T,J)1/A(1,1)
B(ITI)=B{II)+F*B(1I)
MI1l=M=J+]

DO 2 K=1,MJ1

L=K+J~1

ALTEKI=A{IT K}+F*A[I,L)
CONTINUE

DO 141 Li=1sN

IF(ALLL ,13)142,142,141
MCONT=MCONT 4]

CONTINUE

BIN)=B(N)/A(Ny1)

DO 5 L=24N

I=N-L+]

C=B(1}

NG 4 K=24M

IK1=I+K=1]
C=C=-A(1,K}*B{IK]1)
BtI)=C/A(I,1)

RETURN

END

MATRIZ DE
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