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RESUMO

Dissertacao de Mestrado
Programa de P6s-Graduacdo em Engenharia Civil e Ambiental
Universidade Federal de Santa Maria

CONTRIBUICOES AO ESTUDO DA NAO-LINEARIDADE FiSICA EM
VIGAS DE CONCRETO ARMADO
AUTORA: ALINE ALESSANDRA EDUARDA FARIAS DA SILVA
ORIENTADOR: GERSON MOACYR SISNIEGAS ALVA
Data e Local da Defesa: Santa Maria, 01 de mar¢o de 2012.

Este trabalho refere-se a consideragdo dos efeitos da nao-linearidade fisica
aplicados ao comportamento de vigas de concreto armado submetidas a flexao
simples. E salientada a importancia do tema, bem como os diversos trabalhos
originados deste estudo. O comportamento marcadamente nao-linear dos materiais
aco e concreto é descrito juntamente com nocbes basicas sobre a manifestacdo da
nao-linearidade fisica. Os modelos constitutivos abordados e utilizados na analise
estrutural sdo baseados em diagramas momento-curvatura. Sao abordados os tipos
de andlises e os métodos aproximados da norma brasileira NBR 6118 (ABNT, 2007)
que visam a consideragdo da n&o-linearidade fisica na verificagdo dos Estados
Limites (Ultimo e de Servigo). Nos exemplos numéricos, a eficacia dos modelos
constitutivos que empregam relacdes momento-curvatura é verificada mediante a
comparacao com resultados experimentais de vigas de concreto armado. Também
sdo elaborados exemplos numéricos que mostram a aplicacdo dos métodos
aproximados, cujos resultados sdo confrontados com os obtidos por anélise nao-
linear. Dentre as conclusdes da pesquisa, destacam-se os resultados satisfatérios
fornecidos pelos métodos aproximados na estimativa de flechas imediatas de vigas
em andlises do Estado Limite de Servico e, pelos métodos aproximados que
consideram a quantidade de armaduras em analises do Estado Limite Ultimo.

Palavras-chave: Concreto Armado. Analise Nao-Linear. Nao-Linearidade Fisica.






ABSTRACT

Master’s Dissertation
Post-Graduate Program in Civil and Environmental Engineering
Federal University of Santa Maria

CONTRIBIUTIONS AT THE ESTUDY OF MATERIAL NONLINEARITY
OF REINFORCED CONCRETE BEAMS
AUTHOR: ALINE ALESSANDRA EDUARDA FARIAS DA SILVA
ADVISOR: GERSON MOACYR SISNIEGAS ALVA
Date and Place of Defense: Santa Maria, march 1%, 2012.

This work refers to consideration of the effects of material nonlinearity applied
to the behavior of reinforced concrete beams subjected to simple bending. The
importance of the topic is highlight, as well as several works stemming from this
study. The nonlinear behavior of steel and concrete are described along with
understanding the manifestation of material nonlinearity. The constitutive models
discussed and used in structural analysis are based on moment-curvature diagrams.
The types of analysis and the approximate methods of the Brazilian standard NBR
6118 (ABNT, 2007) for the consideration of material nonlinearity in the verification of
limit states (Ultimate and Service) are discussed. In numerical examples, the
efficiency of constitutive models that employ moment-curvature relationship is verified
by comparing with experimental results of reinforced concrete beams. The results of
approximate methods are compared with those obtained by nonlinear analysis. The
conclusions provided good results for immediate deflections calculated by
approximate methods in service situations, as well for approximate methods that
consider reinforcement in ultimate limit state.

Keywords: Reinforced Concrete. Nonlinear Analysis. Material Nonlinearity.
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1 INTRODUCAO

Por um longo periodo na histéria, desde o surgimento do concreto armado, a
Unica opc¢ao disponivel para a andlise de uma estrutura desse material era aquela
que considerava modelos elastico-lineares para a representacdo do seu
comportamento. Em consequéncia dessa limitacdo de calculo, as secgdes
transversais de vigas, muitas vezes, apresentavam tamanha robustez que a
preocupacao com deformacgdes e deslocamentos excessivos ndo era relevante.

Esse quadro ndo se faz mais presente na atualidade. A melhoria na qualidade
da producgao do aco e do concreto, com o passar dos anos, propiciou um aumento
extremamente significativo nas resisténcias desses materiais. Como resultado,
construgdes cada vez mais altas, esbeltas e com secdes transversais cada vez
menores tornaram-se dominantes nos projetos estruturais. Em contrapartida, esse
aumento da esbeltez acompanha um aumento da fissuracdo dos elementos
estruturais e consequente perda de rigidez dos mesmos.

Paralelamente a evolucdo dos materiais, o avanco tecnoldgico das
ferramentas de calculo existentes, principalmente as de carater computacional,
permite o desenvolvimento de andlises mais rigorosas e realistas e, 0s modelos que
passam a considerar a perda de rigidez dos elementos estruturais (ndo-linearidade
fisica — NLF), comegam a ser viabilizados. Entretanto, tais modelos, ainda hoje,
exigem complexas formulacdes e requerem longos tempos de processamento das
estruturas sendo, por esse motivo, muitas vezes, preteridos na elaboracdo de
projetos.

Porém, a desconsideracao da NLF ndo é uma opg¢ao viavel, pois nesse caso,
a seguranca da estrutura estaria comprometida. A incorporacdo da mesma pode ser
realizada mediante a utilizacdo de métodos simplificados ou aproximados sugeridos

pelas normas brasileiras em vez do célculo de uma andlise ndo-linear rigorosa.
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1.1 Objetivo

A pesquisa tem por objetivo apresentar, comparar e discorrer sobre o0s
principais modelos constitutivos fisicamente ndo-lineares utilizados em elementos de
vigas de concreto armado, dando-se énfase aos modelos que empregam relacdes
momento-curvatura. A pesquisa também tem como objetivo apresentar e discorrer
sobre tipos de analise e métodos aproximados recomendados pela Associacao
Brasileira de Normas Técnicas, Norma Brasileira 6118: projeto de estruturas de
concreto — procedimento (NBR 6118 (ABNT, 2007)) para a consideracédo
simplificada da NLF de vigas na verificacdo dos Estados Limites (Ultimo e de

Servico).

1.2 Justificativa

Apesar da facilidade fornecida pelos modelos puramente lineares, esses sao
bastante limitados, dependendo da andlise a ser realizada. Tanto 0 ago quanto o
concreto apresentam respostas néo-lineares facilmente evidenciadas, por exemplo,
em relagdes momento fletor-curvatura de secdes transversais e através de
diagramas tensdo-deformacdo desses materiais. Assim, faz-se necessdria a
consideracao, ainda que de forma simplificada ou aproximada, da perda de rigidez
sofrida por esses elementos.

Nesse contexto, salienta-se a importancia da consideracdo da NLF nas
rotinas de célculo para o dimensionamento de elementos de concreto armado,
principalmente em se tratando da obtencdo de flechas e esforcos em vigas
submetidas a flexdo simples, seja com a utilizacdo de modelos constitutivos
marcadamente nao-lineares, ou com a inclusdo de simplificacbes permitidas e, na
maioria dos casos, ja obrigatorias, sugeridas pelas normas brasileiras.

Uma vez que a analise ndo-linear permite uma representagdo mais precisa e
fidedigna do comportamento estrutural, essa é a referéncia para comparagdes com

andlises simplificadas e aproximadas. Dessa maneira, o0 complexo comportamento
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do concreto armado pode, aos poucos, ser incorporado nas analises estruturais com

maior veracidade.

1.3 Metodologia

A pesquisa é fundamentada em uma ampla revisao bibliografica sobre a NLF,
em particular sobre modelos e métodos aproximados aplicaveis a elementos
submetidos a flexdo simples, tais como os recomendados pela NBR 6118 (ABNT,
2007).

Sao realizadas simulagbes numéricas em elementos de vigas e também em
pértico plano. As mesmas tém como objetivo mostrar a influéncia da NLF no
comportamento de vigas, avaliar e comparar os resultados fornecidos pelos modelos
constitutivos nao-lineares empregados e pelas simplificacbes abordadas neste
trabalho. Os vaos, os carregamentos e 0s materiais escolhidos nos exemplos
procuram representar vigas de estruturas usuais de concreto armado.

Para a realizagdo das simulagdes numéricas, utilizam-se trés programas
computacionais. Sao estes:

Ftool (Martha, 2008);

CAD/TQS (TQS Informatica, 2008);

NLVP (NEst, 2011).

Os programas citados auxiliam nas resolugcdes dos exemplos e a utilizacao de
cada um é definida com maiores detalhes no capitulo de exemplos numeéricos,
entretanto, informacdes especificas sobre o programa NLVP (NEst, 2011) séao
descritas no anexo A deste trabalho.

Todos os resultados obtidos através dos procedimentos numéricos sao

comparados e analisados criticamente.
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1.4 Resumo dos capitulos

O primeiro capitulo deste trabalho é o capitulo introdutério. Sao apresentados
0s objetivos da pesquisa, a justificativa do tema, a metodologia e o resumo dos
capitulos.

O segundo capitulo apresenta a revisao bibliografica sobre o tema proposto.
E abordada a importancia da consideracdo da NLF no comportamento das
estruturas de concreto armado e comentados os diversos trabalhos nacionais e
internacionais relacionados com o tema.

No terceiro capitulo apresentam-se conceitos basicos sobre a manifestacao
dos efeitos da NLF nos materiais (aco e concreto) e nas estruturas.

O quarto capitulo trata dos modelos constitutivos nao-lineares empregados
em elementos fletidos. S&o expostos 0os modelos propostos por Branson (1965) e
Ghali e Favre (1986) para a consideracdao da contribuicdo do concreto tracionado
integro entre fissuras (tension stiffening). Também sao apresentadas expressdes
simplificadas para a avaliacao da rigidez equivalente de vigas, as quais consideram
o efeito da fissuragéo.

O quinto capitulo é relativo as prescricbes normativas de projeto para a
consideracao do efeito da NLF de vigas para procedimentos em Estados Limites
Ultimo e de Servico. Nesse capitulo, destacam-se as simplificacdes permitidas pela
NBR 6118 (ABNT, 2007) e as sugestdes da Pratica Recomendada do Instituto
Brasileiro do Concreto — Comentarios Técnicos NBR 6118 (IBRACON (2007)).

No sexto capitulo é verificada a eficacia de todos os modelos, simplificacdes e
sugestdes apresentados ao longo do trabalho para a consideracdo da NLF. Sao
elaborados cinco exemplos numéricos de vigas de concreto armado, sendo quatro
delas isoladas e uma em estrutura de pértico plano.

No sétimo capitulo sdo apresentadas as principais conclusdes da pesquisa e
algumas sugestdes para trabalhos futuros.



2 REVISAO BIBLIOGRAFICA

A evolucao do concreto armado, desde a sua descoberta até os dias atuais,
sempre esteve sujeita ao grau de informacbes disseminadas pelos seus
precursores. Em nosso pais, o engenheiro civil Emilio Baumgart, considerado o “pai
do concreto armado no Brasil”, foi a personalidade proeminente a partir do ano de
1923 até seu falecimento em 1943. Projetou diversas obras entre edificios, pontes,
conjuntos industriais e obras de pequeno porte, das quais muitas atingiram recordes
mundiais e apresentaram técnicas construtivas até entdo desconhecidas. Destacou-
se pelo arrojo de suas estruturas e solugbes inovadoras que, por vezes,
contestavam as normas técnicas em vigor na época. (Isaia, 2011).

Dentre as obras de Emilio Baumgart, consideradas marcos histéricos, pode-
se citar o edificio A Noite, calculado em 1928, situado na Praca Maua na cidade do
Rio de Janeiro (RJ), cujo projeto arquitetbnico foi assinado por Joseph Gire,
arquiteto francés. Construido por Gusmao, Dourado e Baldassini, o prédio (Figura
2.1) foi o mais alto do mundo em concreto armado, na época, com 103 metros de
altura dispostos em 24 pavimentos. (Vasconcelos, A., 1992).
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Figura 2.1 — Edificio A Noite, Rio de Janeiro (RJ).
Fonte: http://ibrrio.blogspot.com/2010/11/edificio-noite.html
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Assim como Emilio vieram outros engenheiros, projetistas e construtores com
espiritos empreendedores, inovadores, audaciosos e dotados de uma genialidade
que levou o Brasil a uma posicao de destaque no contexto mundial em relagao as
construgdes de concreto armado e posteriormente protendido. Foram diversas as
estruturas brasileiras a alcancarem recordes mundiais. Segundo Vasconcelos, A.
(1992) as que merecem distingdo sdo enumeradas a seguir:

1) 1926 — Jockey Clube, Rio de Janeiro (RJ): marquise da tribuna dos sécios
com balanco de 22,4 metros;

2) 1926 — Ponte Presidente Sodré, Cabo Frio (RJ): vao livre de 67 metros em
arco engastado;

3) 1929 - Prédio Martinelli, Sao Paulo (SP): primeiro “arranha-céu” de Sao
Paulo;

4) 1930 - Ponte Emilio Baumgart, Rio do Peixe (SC): execucgao pelo método
de balancgos sucessivos e vao de 68 metros;

5) 1930 - Elevador Lacerda, Salvador (BA): 72,5 metros de altura;

6) 1930 - Cristo Redentor, Rio de Janeiro (RJ): 38 metros de altura em
concreto armado pré-moldado (figura 2.2):

Figura 2.2 — Cristo Redentor.
Fonte: http://www.fotosimagens.net/cristo-redentor.html
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7) 1943 — Cupula do hotel Quitandinha, Petrépolis (RJ): cupula do saldo de
jogos (saldo social) com 47 metros de diametro;

8) 1949 - Ponte do Galeado, Rio de Janeiro (RJ): 368,4 metros em concreto
protendido;

9) 1968 — Museu de Arte, Sdo Paulo (SP): 70 metros de vao em viga reta
protendida simplesmente apoiada e f de 45 MPa (figura 2.3):

\ o %
N o U

Figura 2.3 — Museu de Arte de Sdo Paulo.
Fonte: http://www.saopaulo.com.br/entretenimento/pontos-turisticos

10) 1982 - Barragem de lItaipu, Foz do Iguagu (PR): 190 metros de altura.

Isaia (2011) também destaca algumas construgbes mais recentes em
concreto armado. S&o estas:

1) 2000 - Centro Empresarial Nag¢des Unidas, Sao Paulo (SP): area de
278.000 m2 e 158 metros de altura (figura 2.4):

Figura 2.4 — Centro Empresarial Nacoes Unidas (CENU).
Fonte: http://www.spcorporate.com.br/upload/fotos/T7.jpg
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2) 2003 - Edificio e-Tower, Sdo Paulo (SP): 150 metros de altura e fox médio
em torno de 150 MPa;

3) 2008 — Ponte Octavio Frias Filho, Sao Paulo (SP): ponte estaiada com
duas pistas curvas ligadas a um mesmo pilar em formato de “X”. Unica no mundo.

Possui 138 metros de altura.

Juntamente com o desenvolvimento de construgdes cada vez mais ousadas,
a preocupacao com a qualidade do concreto produzido cresceu enormemente, a fim
de proporcionar maior seguranca aos projetos mais desafiadores. Entretanto, o
aprimoramento das técnicas de producdo do concreto para gerar um produto final
mais trabalhavel, coeso, duravel, resistente, entre outras caracteristicas
fundamentais, levou a um avanco natural no campo de pesquisa desse material.

O projeto estrutural passou a considerar métodos e modelos cujos
equacionamentos representassem com maior veracidade o complexo
comportamento do concreto. Os modelos puramente lineares nao eram mais
suficientes para tais consideragées. Com o desenvolvimento de modelos né&o-
lineares para o célculo de estruturas em concreto armado, as ndo-linearidades fisica
e geométrica comegaram a ganhar importancia.

A néao-linearidade geométrica (NLG) é uma caracteristica relacionada a
configuragdo deformada da estrutura, ou ainda, a sua estabilidade global, enquanto
que a nao-linearidade fisica (NLF) € uma propriedade intrinseca dos materiais que
provoca a perda de rigidez dos elementos estruturais.

O numero de trabalhos que discorrem sobre a NLF em elementos de concreto
armado (vigas, pilares e lajes), seja em uma abordagem geral ou mais especifica,
tem tido um crescimento apreciavel. Isso coloca em evidéncia a importancia do tema
no que diz respeito ao desenvolvimento de modelos e métodos consideravelmente
mais precisos na representacdo do comportamento desses elementos para o
dimensionamento de estruturas.

Para avaliar a contribuicdo da rigidez a flexdo do concreto tracionado integro
existente entre duas fissuras (tension stiffening), Branson (1965) propés, com base
em experimentagdo de vigas, uma das formulas semi-empiricas mais difundidas no
meio técnico. A expressdo permite o célculo da rigidez a flexdo equivalente (para
uma secao transversal ou para um tramo de viga) a partir de um valor intermediario

entre as rigidezes dos Estadios | e Il do concreto armado.
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A fim de realizar uma andlise elasto-plastica de pérticos planos retangulares,
Ballarotti (1982), desenvolveu dois programas computacionais para a consideragéao
da NLF. O primeiro avaliou-a sozinha e o segundo, em conjunto com a NLG. Foram
realizadas comparacdes com exemplos da literatura e com resultados teéricos e
experimentais.

Ghali e Favre (1986) propuseram um valor equivalente, em termos de
curvatura da secéao transversal, interpolado entre os valores dos Estadios | e Il para
a consideracao dos efeitos da fissuracdo. Embora as expressdes de Branson (1965)
e de Ghali e Favre (1986) tenham consideracdes de parametros distintos (rigidez a
flexdo e curvatura) ambas se propdem a considerar a contribuicdo do concreto
tracionado entre fissuras.

Ao mesmo tempo em que realizou uma analise critica, Proenca (1988)
também fez contribuicbes a respeito do estudo de modelos mateméticos que
representassem o comportamento nao-linear do concreto armado. Foram
apresentados e discutidos os principais modelos de NLF estudados na época.
Enfocou-se a associacdo da analise computacional de estruturas com os modelos
constitutivos desenvolvidos para o concreto armado.

Com base na Mecanica do Dano, Alvares (1993), estudou e aplicou um
modelo constitutivo ndo-linear para analisar elementos estruturais de concreto. Os
resultados numéricos, obtidos pelo modelo matematico proposto, foram comparados
com os experimentais. O autor ensaiou trés grupos de vigas - duas vigas para cada
grupo — as quais diferiram entre si pelo posicionamento e pelas taxas de armadura
tracionada de flexdo. Os resultados fornecidos por Alvares (1993) sdo de grande
confiabilidade na comunidade cientifica, sendo utilizados por diversos autores,
incluindo o presente trabalho.

A fim de considerar a nao-linearidade do concreto decorrente da fissuragéo
por flexdo e torcdo, Carvalho (1994) analisou pavimentos de edificios de concreto
através da analogia de grelha. Os resultados obtidos, das analises de esforcos e
deslocamentos, sdo comparados com aqueles resultantes da decomposicao do
pavimento em vigas e lajes, bem como com os fornecidos em analise linear e
também com os gerados pelo método dos elementos finitos.

Com o objetivo de desenvolver um procedimento simples e facilmente
compreendido para a determinagao dos esforcos solicitantes, das reacdes de apoio,
dos deslocamentos e da carga critica de porticos espaciais em concreto armado,
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Soler (1995) apresentou uma teoria de barras retas no espaco para a avaliagdo em
analise nao-linear.

Com o intuito de analisar os efeitos de segunda ordem em edificios usuais de
concreto armado, Carmo (1995) avaliou métodos aproximados e rigorosos para a
consideracao das ndo-linearidades fisica e geométrica.

A pesquisa de Silva, R. (1996) abordou a formulacdo de uma teoria
consistente para a consideracdo da NLF e NLG em pérticos planos de concreto
armado. O trabalho fundamentou-se na teoria de Euler-Bernoulli-Navier e no
Principio dos Trabalhos Virtuais. As sec¢des transversais dos elementos estruturais
foram discretizadas em fatias para a introducdo da NLF. O acompanhamento do
comportamento n&o-linear foi realizado mediante o processo iterativo de Newton-
Raphson. A formulagéo proposta foi verificada numericamente com a implementagéao
de um programa computacional.

Pinto (1997) avaliou o nivel de confiabilidade dos processos simplificados
adotados para a consideragdao das nao-linearidades fisica e geométrica no projeto
de edificios usuais de concreto armado. Foram elaborados modelos de elementos
finitos para a andlise da NLF e foi realizado um estudo detalhado para a verificacao
da NLG, destacando vantagens e limitac6es dos procedimentos aproximados.

Para melhor representar o comportamento do material concreto armado,
Oliveira, Richard, (1997) prop6s um modelo de calculo elasto-plastico com a
finalidade de considerar a NLF, incorporando-a em um sistema computacional de
elementos finitos nao-estratificados. Empregaram-se modelos de relativa
simplicidade na representacdo de vigas e lajes para avaliar o fenébmeno elasto-
plastico nesses elementos. O software resultante desse trabalho proporcionou uma
analise mais realista, econ6mica e otimizada para o dimensionamento de
pavimentos de edificios. Dessa maneira, auxiliou os projetistas no aperfeicoamento
das hipo6teses de célculo para um processamento mais agil das estruturas usuais de
concreto.

Métodos préprios para o concreto armado, considerando-se a diminuicdo de
rigidez dos elementos, foi 0 alvo do estudo de Sanches Jr. (1998), que apresentou
uma contribuicdo a analise estrutural de pavimentos de concreto armado por meio
da utilizacao dos modelos nao-lineares de Debernardi (1983) e Ghali e Favre (1986).
O autor desenvolveu um algoritmo computacional que permitiu a analise tanto para o
instante de aplicacdo das cargas quanto para cargas aplicadas em tempos
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quaisquer. Fez-se ainda uma abordagem do fenédmeno da fluéncia do concreto,
tracando-se um comparativo entre os modelos.

Aprimorando sua pesquisa anterior, Alvares (1999) enfocou a utilizagdo de
modelos mais simplificados para a aplicacdo em estruturas de concreto armado.
Modificou parametros no modelo de dano inicialmente proposto, viabilizando o seu
emprego em vigas com distribuicdo assimétrica de armaduras de tragdo e
compressao.

Como a NLF é comumente definida por relagdes momento fletor-forca normal-
curvatura em projetos estruturais, Oliveira, Rogério, (2000) sugeriu formulacées e
abacos para o calculo de uma rigidez secante em vigas de concreto armado para
uso pratico de relacées do tipo momento fletor-forca normal-rigidez secante. A
eficacia dos métodos propostos foi verificada por meio de um exemplo numérico,
realizado via analise nao-linear, empregando a rigidez secante resultante dos
abacos construidos.

A quantificagdo da influéncia da NLF na rigidez a flexdo e na capacidade de
rotacado plastica de elementos de concreto armado foi objeto de estudo de Buchaim
(2001). Os resultados gerados por definicoes teodricas foram comparados com
valores experimentais para melhor avaliagao do assunto.

Oliveira, Richard, (2001), dando continuidade ao seu trabalho de mestrado,
aprimorou sua ferramenta computacional acrescentando complexidade nas
representacdes dos elementos de vigas e lajes, trabalhando com a inclusdo de
pilares e elementos estratificados. Sua pesquisa objetivou prover a escassez da
aplicagdo de rotinas de calculo n&o-lineares seguras e confiaveis para o
dimensionamento estrutural.

Através do método dos elementos finitos, Silva, P. (2002) apresentou
resultados da avaliacdo de duas implementacdes do modelo de microplanos para a
analise nao-linear de estruturas de concreto. Foi realizado um estudo abordando os
elementos essenciais de uma analise fisicamente nao-linear. A eficiéncia dos
modelos propostos foi avaliada por meio de simulacées de ensaios de compressao
axial, tracao axial e cisalhamento.

Branco (2002) avaliou a NLF e NLG considerando os efeitos do cisalhamento
na obtencéo de esforcos e deslocamentos em porticos planos. Foi desenvolvido um
algoritmo com a correspondente implementagcdo de um cédigo computacional. A
formulacédo proposta apresentou resultados com boa aplicabilidade pratica perante
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aos modelos teoricos, entretanto a comparacdo com valores experimentais nao foi
possivel.

Em sua pesquisa, Crespo (2002) estudou a incorporagdao da NLF na analise
de efeitos de segunda ordem em edificios de concreto armado, através da
consideracdo de uma rigidez equivalente calculada para tramos de vigas. Os
resultados obtidos foram confrontados com os de outros pesquisadores e com 0s
sugeridos pelo projeto de revisdo da NB1, NBR 6118 (ABNT, 2000).

A nao-linearidade fisica e geométrica das estruturas de contraventamento em
concreto armado foi o foco do estudo de Pinto (2002). Foi desenvolvida uma
ferramenta rigorosa para analise estrutural de porticos planos de maneira
consistente e elaborada. A partir da avaliacdo das reducdes de inércias resultantes,
foram sugeridas simplificacdes para a consideracdo das nao-linearidades fisica e
geomeétrica para o0 uso na pratica em projetos.

Com intuito de representar as fissuras em pecas de concreto armado com
maior precisao e fidelidade, D’Avila (2003) fez a utilizagdo de modelos n&o-lineares
para os materiais concreto e aco. O primeiro foi representado por um modelo
elastico nao-linear tridimensional e o segundo por um modelo elasto-plastico com
endurecimento.

A preocupacao decorrente das flechas excessivas em vigas de concreto
armado motiva o trabalho de Lima, P., Fontes e Lima, J., (2003) que, para impedir
essa condicdo propuseram um método que envolve uma analise nao-linear do
problema. Foi incorporado ao célculo fatores que influenciam os deslocamentos
verticais, tais como retracao, fluéncia, espécie de carregamento e porcentagem de
armadura. O método evidenciou a auséncia de preceitos normativos brasileiros
suficientes para que a ocorréncia de patologias, ocasionadas pela deflexao
excessiva das vigas, pudesse ser evitada.

Khuntia e Ghosh (2004) apresentaram uma abordagem analitica na obtencao
de momentos de inércia de vigas e pilares de concreto armado para a consideracao
da NLF desses elementos. Os autores sugeriram formulacdes especificas para as
reducdes de inércia dos elementos estruturais que consideram parametros
importantes como taxas de armaduras e esforcos solicitantes. Os resultados
analiticos mostraram que as expressdes do codigo ACI 318 (2002) sao

extremamente conservadoras.
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Um modelo para a tensdo de enrijecimento de elementos fletidos fissurados
de concreto armado foi proposto por Torres, Lépez-Almansa e Bozzo (2004). Essa
tensdo é resultado da capacidade resistiva do concreto tracionado integro entre
fissuras. Foram analisados os principais parametros que influenciam nos efeitos
dessa tensao para um melhor entendimento do comportamento global da estrutura.

A elaboracdo de um processo aproximado para a consideracdo da NLF em
pilares de concreto armado foi o objetivo de Oliveira, P., (2004). Foram utilizadas
relacbes momento-normal-rigidez secante para as analises nao-lineares e
construiram-se abacos com valores de rigidez secante adimensionais para o
dimensionamento e verificacdo de pilares. A aplicabilidade desses abacos pdde ser
comprovada através de exemplos numéricos.

Fontes (2005) trouxe uma explanacao sobre a andlise estrutural de elementos
lineares de acordo com a NBR 6118 (ABNT, 2003) em sua pesquisa. Foram
abordados os principais modelos permitidos pela norma, bem como a importancia da
consideracao das nao-linearidades fisica e geométrica.

Mediante a utilizacado de modelos minuciosos, Guarda (2005) sugeriu alturas
minimas para vigas e lajes de concreto armado por meio do estudo de seus
deslocamentos, a fim de assegurar que o0s elementos ndo apresentassem
deformacdes excessivas. Os deslocamentos foram obtidos em analise nao-linear
visando abranger a influéncia das seguintes variaveis pertinentes ao calculo:
fissuracdo, retracao, fluéncia e colaboracdo do concreto tracionado integro entre
fissuras para o enrijecimento da secao (tension stiffening).

Bischoff (2005) reavaliou as expressdes para a previsdo de flechas em vigas
de concreto reforgadas com aco e fibra reforcada com barras de polimero (FRP). A
expressao proposta por Branson (1965), altamente dependente da relacdo entre a
secao bruta de concreto e a secao fissurada (I/l;), subestima a previsao do valor
das flechas para ambos os casos, porém em menor escala, para as vigas reforcadas
com ago. Foram sugeridas modificagdes na férmula, utilizando uma abordagem
racional que incorpora o modelo europeu, a fim de tornar a mesma independente da
taxa I¢/ly. A nova expressdo funcionou igualmente bem tanto para concretos
reforcados com aco como com FRP.

O desenvolvimento de um modelo de confiabilidade e otimizagdo aplicado as
estruturas de barras de concreto armado foi objeto de pesquisa de Nogueira (2005).
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O modelo gerado permitiu a incorporacéo da NLF tanto para o concreto quanto para
0 aco, além de considerar os efeitos ndo-lineares geométricos.

Vasconcelos, G. (2005) discutiu a seguranca de elementos estruturais de
concreto armado, em termos de dimensionamento e verificagdo, levando-se em
conta a nao-linearidade dos materiais. Foi proposta a verificagdo simultanea dos
estados limites Ultimo e de Servico, com enfoque na consideracdo da NLF por meio
do método dos elementos finitos. A validacao da proposta foi efetivada através da
realizacdo de diversas analises.

Com o intuito de realizar a analise estatica linear e nao-linear fisica do
comportamento de vigas de concreto armado, Faglioni (2006) utilizou um elemento
finito prismatico regular linear para representar o concreto e um elemento finito de
barra para simulacdo do aco. Para a consideracao da NLF foi empregado o critério
de Mohr-Coulomb que avalia a perda de rigidez dos elementos estruturais em
funcdo da ruptura do material. Através de exemplos comparados com resultados
numéricos e experimentais de diversos pesquisadores, o modelo adotado na
pesquisa pbde ser validado.

Nogueira e Venturini (2006) apresentaram um modelo desenvolvido para a
analise nao-linear fisica e geométrica de estruturas de barras de concreto armado
implementado em ferramenta computacional, o qual se mostrou satisfatério frente
aos resultados experimentais conhecidos na literatura.

O desenvolvimento de um programa livre para realizar a analise nao-linear
fisica e geométrica de estruturas foi o objetivo de Cotta (2007). Foram analisadas
estruturas tridimensionais reticuladas, cuja unido dos elementos se deu por ligacdes
monoliticas ou semi-rigidas. A validacdo do programa se concretizou por meio da
resolucdo de varios exemplos numéricos e comparagdo com outros programas
previamente validados.

Através da elaboracdo de variados modelos de elementos finitos,
Stramandinoli (2007) visou a aplicabilidade dos mesmos para a andlise ndo-linear
fisica e geométrica de vigas e porticos planos de concreto armado. Todos os
modelos propostos foram incorporados em um programa computacional, o qual se
apresentou muito eficaz quando comparado com os resultados experimentais.

Oliveira, D., (2007) trouxe uma analise critica e comparativa em sua pesquisa
referente aos procedimentos sugeridos pela NBR 6118 (ABNT, 2003) para a
consideracao aproximada das nao-linearidades geométrica e fisica na analise global
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das estruturas de concreto armado. A autora apresentou a eficacia e as limitagdes
de cada modelo proposto, evidenciando-os através do dimensionamento de pérticos
planos e edificios de porte médio com o auxilio do programa ANSYS.

Aradjo (2007) apresentou uma formulagdo para a analise nao-linear de
estruturas reticuladas planas de concreto armado, com base no conceito simplificado
de localizacdo dos processos fisicos irreversiveis. O modelo implementado foi
confrontado com resultados experimentais conhecidos na literatura.

A NLF foi considerada por Martins (2008), na analise de vigas de concreto
armado, com a utilizacdo do procedimento refinado recomendado pelo IBRACON
(2007). O procedimento, que € analogo ao de Ghali e Favre (1986), foi incorporado a
uma ferramenta computacional e, comparativamente com exemplos numéricos,
apresentou bons resultados.

O desenvolvimento de um modelo numérico, capaz de representar o
comportamento do concreto armado frente a diferentes tipos de carregamentos e
estados multiaxiais de tensées, foi o resultado da pesquisa de Bono (2008). Com a
utiizagdo do método dos elementos finitos, o modelo permitiu uma analise
tridimensional das estruturas através de teorias ndo-lineares para os materiais aco e
concreto. Na comparacdo com diversas simulagbes numéricas e resultados
experimentais conhecidos na literatura, as previsbes do modelo mostraram-se
bastante satisfatérias em representar o comportamento mais préximo da realidade
dos materiais.

Pereira (2009) desenvolveu um programa computacional, baseado em
diagramas momento-curvatura, para automatizar os processos iterativos envolvidos
na analise nao-linear de materiais. O modelo nao-linear de viga foi aplicado para a
obtencao de esforcos solicitantes, em servico, de lajes de barragem de enrocamento
com face de concreto armado.

Objetivando contribuir com a andlise da estabilidade global de estruturas em
concreto pré-moldado de multiplos pavimentos, Marin (2009) considerou os efeitos
das nao-linearidades fisica e geométrica em seu estudo. A NLF foi avaliada através
de diagramas momento- forca normal-curvatura, nos quais foi possivel inserir, de
forma consistente, o efeito da forgca normal, da armadura passiva e da ativa.

Para a andlise global tridimensional de edificios altos de concreto armado
com a presenca de paredes estruturais, Bernardi (2010) fez consideragdes
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aproximadas da NLF permitidas pela NBR 6118 (ABNT, 2007) no desenvolvimento
de um modelo computacional.

Corelhano (2010) aborda as caracteristicas intrinsecas a analise nao-linear
fisica e geométrica em ndcleos rigidos que compdem estruturas de
contraventamento de edificios altos em concreto armado. Os efeitos da NLF sao
definidos de forma simplificada para a utilizacao pratica em projetos.

Kalkan (2010) avaliou a previsdo de flechas em vigas de concreto armado
através de diferentes expressdes para o momento de inércia efetivo. Foram
examinadas as férmulas propostas por Branson (1965) e Bischoff (2005). Através da
comparagdo da estimativa de flechas fornecidas por ambos os métodos, podé-se
mensurar o valor das flechas para vigas com altas taxas de armadura (0.024 < p <
0.034).

Na analise global de edificios com estrutura em concreto armado, Moncayo
(2011) realizou um estudo generalizado da NLF, apontando reduc¢des de rigidez
simplificadas para a obtencéo de resultados de segunda ordem.

Percebeu-se assim que a consideracdo da NLF recebeu importancia em
todos os trabalhos que se propuseram a incorporar com maior realismo o
comportamento do concreto armado. A abordagem pode ser tratada com maior
aprofundamento e rigor matematico ou ainda com a utilizagdo de expressoes
simplificadas ou aproximadas, no entanto, esteve sempre presente em todas as

pesquisas, direta ou indiretamente.



3 A NAO-LINEARIDADE FiSICA NOS MATERIAIS E NAS
ESTRUTURAS

A NLF é decorrente do comportamento nao-linear dos materiais. O concreto,
por ser um aglomerado de constituintes (agregados, cimento, agua, aditivos, etc.),
possui naturalmente um comportamento bastante singular e heterogéneo que,
juntamente com o aco, torna-se altamente complexo em virtude da interagdo entre
esses materiais.

Nos elementos estruturais de concreto armado, a NLF estd relacionada a
perda de rigidez dos mesmos e suas principais causas sao a fissuragdao do concreto,
o deslizamento das armaduras, a plastificacdo dos materiais (aco e concreto) e a
deformacao lenta (fluéncia) do concreto.

Para entender tais fenbmenos é necessario diferenciar os modelos que
definem o comportamento dos materiais. Neste capitulo, apresentam-se no item 3.1
algumas propriedades mecanicas importantes dos materiais, especialmente as
relacionadas com o tema deste trabalho.

3.1 Comportamento mecanico dos materiais

Um dos principais parametros que caracteriza um material quanto a sua
deformabilidade € o mddulo de elasticidade longitudinal (E), cujo valor pode ser
obtido por meio de ensaios experimentais de carga e descarga de corpos de prova.
Observando o tragado dos diagramas tensdo-deformacdo, fornecidos em tais
ensaios, € possivel diferenciar as principais propriedades que regem o
comportamento dos materiais.

Quando um corpo de prova (C. P.) genérico é submetido a um carregamento
uniaxial de tracdo ou compressao (figura 3.1), a tenséo (o) que surge nesse material
e a deformacao (g) resultante sao definidas, respectivamente, pelas equacgdes 3.1 e
3.2:
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Em que:

F é a forgca aplicada;

F

0=—

A

AL

E=—
L

A é a area da secao transversal do C. P. antes da aplicacao da forca;

AL é a deformacao longitudinal resultante da aplicacao da forga;

L; € o comprimento inicial do C. P.;

Lt € comprimento final do C. P.

i

¥,

Compressdo

| AL=L-L

C. P

&F

Tracdo
jﬂL =Li-L

Ls

Figura 3.1 — Corpo de prova submetido a carga uniaxial.

3.1.1 Linearidade e elasticidade

Um material apresenta comportamento linear quando o tragcado do diagrama

tensdo-deformacédo (o x ¢€) assume a forma de uma reta. Por sua vez, o

comportamento é dito elastico quando, no descarregamento, retorna a posicao

inicial, ou seja, quando retirada a tensao aplicada, a deformacao cessa sem deixar

nenhum valor residual (figura 3.2).
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Figura 3.2 — Comportamento elastico-linear.

A lei que expressa a proporcionalidade entre as tensbes aplicadas e as

deformacdes resultantes é dada pela equacgao 3.3, conhecida como a Lei de Hooke:
o=E-¢ (3.3)

Em que:

o € tensdo do material estudado;

E =tg a (figura 3.2) é o médulo de elasticidade longitudinal do material;
€ é a deformacéo sofrida pelo material.

Na maioria dos materiais, para baixos niveis de solicitacdes, percebe-se
comportamento elastico-linear, ou pelo menos, a hipétese de assumir tal
comportamento é bastante satisfatéria. Entretanto, as propriedades de linearidade e
elasticidade nem sempre ocorrem juntas, como pode ser ilustrado na figura 3.3:

OA . =
/'..
.-"‘ff
.-"
. . . Fs / ."s
Nao-inear elastico Linear e ndo-eldstico

Figura 3.3 — Comportamento tensdo-deformacao.

Na figura 3.3 pode-se perceber um comportamento elastico, porém nao-linear

e um comportamento linear, entretanto ndo-elastico.
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3.1.2 Plasticidade

Quando os materiais sdo solicitados por niveis mais intensos de
carregamento, inevitavelmente surgirdo deformacgdes irreversiveis em sua estrutura,
especialmente para tensdes préximas da capacidade resistiva do material. Essa
deformacgdo é dita deformagdo plastica (residual, €p), ou seja, mesmo que sejam
cessadas as solicitagdes, as deformagdes nao mais desaparecem (figura 3.4).

o

Y
:."
Yoy

»

FE

—

Ep

Figura 3.4 — Comportamento plastico de alguns tipos de solos.

3.1.3 Ductilidade

Materiais ditos ducteis sdo aqueles que sofrem grandes deformacdes
plasticas antes da ruptura, ou seja, eles “avisam” quando o colapso € iminente. Esta
€ uma propriedade desejavel dos materiais (e também das estruturas) da construcéao
civil. Por outro lado, um material é dito fragil quando n&o apresenta ductilidade
(figura 3.5).

O aco para construcao civil € um material ddctil, especialmente quando
comparado ao concreto, que é considerado um material quase-fragil.
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Figura 3.5: Comportamento tensdo-deformacao de um material ductil e fragil.
Fonte: Adaptado de Andrade (2010).

3.1.4 Deformacao lenta (Fluéncia)

A deformacao lenta esta associada ao comportamento viscoso do material, no
qual se observa que as deformacdes continuam a ocorrer ao longo do tempo
(meses, anos) mesmo com carregamentos constantes.

A deformacdo lenta (fluéncia) do concreto exerce influéncia na
deformabilidade de estruturas de concreto armado, pois se soma a deformacéao
imediata ocorrida no instante da aplicacdo das tensdes. Por esse motivo, a fluéncia

deve ser considerada nas verificacdes de flechas verticais nos projetos estruturais.

3.2 Comportamento uniaxial do aco para o concreto armado

Os acos estruturais utilizados na construgdo civil possuem comportamento
ductil; entretanto podem apresentar ou ndo patamar de escoamento. Os acos podem
ser caracterizados em ensaios normalizados de tragdo, dos quais se obtém
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by

diagramas tensao-deformacgdo dos corpos de prova (barras) submetidos a carga
axial.

No diagrama tipico dos acos laminados a quente (figura 3.6) é possivel
destacar algumas fases importantes durante o processo de carregamento da barra

de aco ensaiada.

CA

Limite de resisténcia

Patamar de

Limite de escoamento escoamento

W

Limite de proporcionalidade

i
[
[
|
[
[
[
Encruamento IRuptura
[
[
[
[
[
|

* ﬁ
Fase elastica-linear Fase plastica

Figura 3.6 — Acos estruturais laminados a quente (CA 25 e CA 50).

A barra é tracionada com cargas crescentes e, até um limite, dentro do regime
elastico-linear, existe proporcionalidade entre tensdes e deformacdes, sendo valida
a lei de Hooke. Esse limite € dito limite de proporcionalidade. Ap6s esse valor, tem
inicio o regime plastico, no qual aparecem deformacdes irreversiveis na estrutura do
aco, observando-se uma relagdo nao-linear entre tensao e deformacao até que seja
atingido o limite de escoamento. Neste ultimo ocorrem grandes deformacbes sem
que haja alteracdo significativa de tensdes, caracterizando assim, o patamar de
escoamento.

A proxima fase é o encruamento, em que as particulas se rearranjam
conferindo maior dureza ao aco. Observa-se novamente o aumento da deformacao
com o aumento de tensdo em uma relacdo nao-linear. Posteriormente verifica-se o
fenbmeno da diminuicdo do didmetro da segdo transversal, conhecido como

estriccdao, que ocorre no ponto de tensdo maxima (limite de resisténcia). Em
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seguida, uma tensao inferior a maxima (ou ultima) é suficiente para proporcionar
deformacgdes no corpo de prova até sua ruptura (tenséo de ruptura).

Acos estruturais formados a frio (figura 3.7) ndo apresentam patamar de
escoamento. A fase elastica termina e imediatamente inicia-se a fase plastica.
Nesse caso, para a determinagdo da tensdo de escoamento, adota-se um valor
convencional. Esse é obtido tracando-se uma paralela a reta inicial do diagrama
tensao-deformacéo no ponto de abscissa correspondente a deformacéo de 0,002. A
intersecgdo da paralela com o grafico define o valor da tensdo de escoamento

convencional.

CA
Elastico ! Plastico

- -

>
0,002 £

¥

Figura 3.7 — Acos estruturais formados a frio.
Fonte: Adaptado de Callister Jr (2002).

Os comportamentos dos acos, anteriormente descritos, sdo 0s que realmente
acontecem nos ensaios de tracdo. Entretanto modelos matematicos idealizados sao
convenientes para facilitar a representacdo (simulacdo) do comportamento dos
materiais. Na figura 3.8 sdo ilustrados modelos constitutivos tanto para o acgo
embutido no concreto armado quanto no protendido:
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Elasto-plastico perfeito Elasto-plastico com encruamento
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(Acos para concreto armado) (Acos para concreto protendido)

Figura 3.8 — Modelos idealizados para o aco.

3.3 Comportamento uniaxial do concreto simples

Antes mesmo da aplicacao de alguma carga, o concreto simples ja apresenta
microfissuracdo em toda a sua estrutura interna no processo de cura (secagem do
concreto), especialmente, devido ao fendmeno da retracdo (reducdo de volume).
Durante o procedimento de carregamento, nos ensaios de tracdo ou compressao, a
propagacdo das microfissuras iniciais, associada a perda de rigidez estrutural no
concreto, tornam-se as principais responsaveis pelo comportamento nao-linear
observado nos diagramas tensdo-deformacao desse material (figura 3.9).

O concreto, quando submetido a cargas axiais de compressao apresenta boa
resisténcia. Porém, quando tracionado, resiste apenas em torno de 10% de sua
resisténcia a compressao. Esse quadro justifica a utilizacdo do aco em locais onde o

concreto esta submetido a tensdes de tracéo.

A

Tracdo

Compressdo

a¥

Figura 3.9 — Comportamento uniaxial tipico de concretos.



51

O comportamento idealizado do concreto é definido através de um modelo de
diagrama tensdo-deformacédo parabola-retangulo, cujos valores sdao adotados em
funcdo das analises que se pretendem estudar. A NBR 6118 (ABNT, 2007) utiliza o

diagrama tensdo-deformacéao da figura 3.10 para compressao uniaxial do concreto:

oA Plastificacdo
0,85 f.s

0,002 0,0035 PE

Figura 3.10 — Modelo idealizado para o concreto armado.

3.4 Comportamento de vigas de concreto armado submetidas a flexao simples

Umas das causas do comportamento ndo-linear das estruturas (figura 3.11)
evidentemente € a NLF dos materiais.

Forca A
analise linear
.
2F
| campcirtamenm ndo-linear
|
F |
| |
I |
I |
d

94 P Deslocamento

Figura 3.11 — Comportamento n&o-linear em vigas.
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Nas vigas de concreto armado, a NLF pode se manifestar pela formacao,
abertura e propagacao de fissuras, bem como por deformacbes excessivas. O
comportamento nao-linear das mesmas pode ser identificado em curvas forca-
deslocamento experimentais, facilmente encontradas em diversos trabalhos da
bibliografia especializada.

O comportamento ndo-linear do concreto armado também pode ser
comprovado em diagramas momento-curvatura de secdes transversais de vigas. O
desenvolvimento da fissuracdo do concreto e da plastificacdo dos materiais com a
intensidade das solicitagcbes pode ser observado na figura 3.12, na qual se
apresenta um tipico diagrama momento-curvatura de uma secao armada quando a

mesma esta submetida a flexao simples.

Estadio Il com colaboragio do
concreto tracionado entre fissuras

|
]
|
M, |
o : -~ :
C -
- f | " Formacdode | Estabilizacdoda |  Regime Plastico
XJ '{IF Fissuras i Fissuracdo
y : ' P (1/r)
Estadiol
oy Lf Estadio Il | Estadio lll |

Figura 3.12 — Diagrama momento-curvatura de se¢cao submetida a flexdo simples.
Fonte: Adaptado de Guarda (2005).

Em que:
M; é valor do momento de fissuracéao;

M, € o valor do momento a partir do qual ndo ha formacao de novas fissuras;
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M, é o valor do momento de plastificagéo;

M, é o valor do momento ultimo;

o, é 0 valor da tensdo de compressao no concreto;

o, é o valor da tensédo de tragdo no concreto;

O, é o0 valor da tensdo na armadura tracionada;

X, € a distancia da linha neutra da segéo transversal da peca a fibra mais
comprimida do concreto no Estadio I;

X, € a distancia da linha neutra da secao transversal da peca a fibra mais
comprimida do concreto no Estadio Il;

x € a distancia da linha neutra da se¢do transversal da pega a fibra mais

comprimida do concreto no Estadio .

Dessa maneira, ficam caracterizados trés estagios basicos para a
representacdo comportamental de uma secéo fletida de concreto, a saber: Estadio |,
Estadio Il e Estadio lll.

No Estadio | a secado trabalha em regime elastico linear, existindo
proporcionalidade entre as tensbes atuantes e as deformagdes, ndo havendo
ocorréncia de fissuras visiveis (macro fissuras). A lei de Hooke € valida para esse
estagio devido aos baixos niveis de tensdes.

No Estadio Il puro (secao fissurada), somente o ago é considerado para
resistir aos esforcos solicitantes de tracdo. A tensdo de compressao no concreto é
admitida, como simplificacéo, linear ao longo da altura da secdo. Em um primeiro
momento, as fissuras apenas comegam a se formar e, posteriormente, essas se
estabilizam, ou seja, ndo ocorre 0 surgimento de novas fissuras, porém as ja
existentes iniciam o processo de abertura. Nessa situagcdo as fissuras na face
tracionada do concreto ja sdo visiveis.

No Estadio Ill, (regime de ruptura), as tensdes de compressdo do concreto
nao sao lineares ao longo da altura da secdo, estando quase todas as fibras do
concreto comprimido com a sua tensdo maxima (resistente). A ruina ocorre por
esmagamento. Nos projetos estruturais, segundo a NBR 6118 (ABNT, 2007), o
diagrama de tensdes do concreto comprimido ao longo da altura da secédo é
idealizado como uma parabola-retangulo, podendo ser substituido por um diagrama
retangular equivalente (figura 3.13).
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Deformagdes Tensdes-concreto Simplificagdo

Figura 3.13: Distribuicao das tensdes do concreto em sec¢des retangulares no
Estédio Il conforme NBR 6118 (ABNT, 2007).

Quando a viga ingressa no Estadio Il, percebe-se que, ao se desprezar
totalmente o concreto tracionado (Estadio Il puro), faz-se uma consideracao
conservadora, pois entre duas fissuras consecutivas existe concreto integro que
ainda apresenta capacidade resistiva frente as solicitacdes de tracdo. Esse, por sua
vez, contribui consideravelmente para o aumento da rigidez da peca nessas regioes
comparativamente a sua desconsideragao.

Surgem, assim, diversos modelos constitutivos para que o enrijecimento da
secado devido ao concreto tracionado entre fissuras (tension stiffening) possa ser
considerado na analise estrutural. Alguns desses modelos sdo abordados no

proximo capitulo.



4 MODELOS CONSTITUTIVOS NAO-LINEARES EM ELEMENTOS
FLETIDOS

Para o estudo da NLF em estruturas de concreto armado € necesséaria a
adocdo de modelos constitutivos que representem adequadamente o
comportamento nao-linear dos materiais. Assim, em qualquer modelagem, é
necessario escolher modelos constitutivos para o concreto (estado uniaxial ou
multiaxial de tensdes; tracdo e compressao), para o aco das armaduras e para o
comportamento aderéncia-deslizamento das armaduras na interface ago-concreto.

Para as anadlises em estruturas reticuladas formadas por vigas e pilares, a
NLF é comumente considerada com a utilizagdo de um modelo constitutivo Unico
que emprega relacbes momento-curvatura de secdes transversais. Em projetos
estruturais, a escolha de modelos constitutivos baseados em diagramas momentos-

curvatura é atrativa pela simplicidade e eficiéncia.

4.1 Diagramas momento-curvatura de elementos lineares

A rigidez a flexdo (El) de um elemento linear de concreto armado pode ser
obtida através de sua curvatura. A figura 4.1 apresenta uma viga simplesmente
apoiada, de comprimento L, submetida a um carregamento distribuido qualquer. O
eixo das abscissas (s) é representado pelas sec¢des transversais ao longo da viga e
0 eixo das ordenadas (v) equivale aos deslocamentos verticais correspondentes a

cada uma das segdes:

.5 ds
e ¥ _.-"'ﬁl-
T v(s) R
W e E e
L b
1 L il

Figura 4.1 — Elemento de viga.
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A figura 4.2 ilustra um elemento infinitesimal de viga de comprimento (ds):

]

L.N.

Figura 4.2 — Raio de uma secéo transversal.

Em que:

r € raio de curvatura;

L.N. é a posicao da linha neutra;

X é a distancia da fibra mais comprimida da secéo a L.N. (ou profundidade da
L.N.);

€; € a deformacgao do concreto na fibra mais comprimida;

€ € a deformacao do concreto na fibra mais tracionada.

Conhecido o raio de curvatura r e o momento fletor atuante uma secéao
genérica s da peca, é possivel estabelecer a relacao aproximada descrita pela

equacao 4.1:

V=-=—==2 4.1
r El x (4.1)
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Em que:

v’ é a derivada segunda da funcao que descreve o campo de deslocamentos
verticais;

1/r € a curvatura da secao transversal;

M é o momento fletor atuante na secéo transversal;

El é a rigidez a flexdo da secao transversal.

Os deslocamentos (v) da viga considerada podem entédo, ser obtidos por meio
da integracdo dupla do diagrama das curvaturas das secbes ao longo do
comprimento. Para baixos niveis de tensdes o diagrama momento-curvatura é linear

e a rigidez (El) é obtida facilmente pela tangente do angulo a (figura 4.3):

M

tga = El

» 1

Figura 4.3 — Diagrama momento-curvatura linear.

Entretanto, a linearidade mantém-se somente até o estadio |I. Posteriormente
com o aumento do carregamento atuante, o diagrama momento-curvatura assume o
aspecto nao-linear da figura 4.4, no qual se torna visivel a variacdo da rigidez a
flexado (El) no trecho AB (Estadio II):

Estadio Il
(regime de ruptura)
Estadio I

(r), (A7), (7). >

Figura 4.4 — Diagrama momento-curvatura nao-linear.
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Vale observar que, entre o inicio do Estadio Il e a ruptura no Estadio lll, a
profundidade da linha neutra (x) também varia a medida que a intensidade dos
carregamentos aplicados aumenta.

Para chegar-se as curvaturas (1/r) e a rigidez a flexdo (El) é necessaria a
obtencdo do valor de x, a qual deve ser feita por meio do equilibrio de forcas e
momentos e integracao das tensdes do concreto na se¢dao — em especial no Estadio
1.

Alternativamente, métodos analiticos para o célculo dos valores de rigidez (El)
foram propostos na bibliografia especializada, especialmente no Estadio Il.

4.2 Modelo de Branson (1965)

De uma forma geral, um elemento de concreto armado apresenta valores
distintos de rigidez a flexdo em cada secdo, dependendo da intensidade das
solicitacoes e da fissuracado em que se encontra. Na figura 4.5 esse fenémeno fica
perceptivel, pois seg¢bes consideradas em regides onde ndo existem fissuras

possuem rigidez maior em relagdo aquelas posicionas sobre uma fissura.

Figura 4.5 — Exemplo de distribuicdo das fissuras em uma viga.
Fonte: Guarda (2005).

Rigidezes diferentes acarretam valores para os momentos de inércia também
diferentes para cada se¢do. Assim sendo, Branson (1965) prop6s uma formulacéo
semi-empirica, resultante de estudos experimentais, para a consideracdo de um

momento de inércia efetivo (equivalente), ou seja, um valor médio interpolado entre
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0s momentos de inércia da secdo nao fissurada (Estadio |) e da secao fissurada
(Estadio Il puro).

Ambas as secdes sdo consideradas no calculo de forma homogeneizada, que
nada mais é do que a transformacédo das areas de ago por areas equivalentes de
concreto através de um coeficiente multiplicador (razdo entre o mdédulo de
elasticidade longitudinal entre os dois materiais). Dessa forma, os momentos de
inércia para os Estadios | e Il englobam toda a area da secdo transversal
representando uma unica area de concreto.

O momento de inércia efetivo (equivalente) proposto por Branson (1965) é

(] HHMrj }_l “2)
Ma Ma

M; € o momento de fissuracéo;

dado pela equacgao 4.2:

Em que:

m € a poténcia que define se o célculo é feito considerando todo o vao, nesse
caso m = 3 ou seg0es individuais do mesmo (discretizagdo), em que m = 4;

M., é o momento fletor atuante em cada secao transversal ou o momento
maximo positivo atuante em todo o véao;

I, ¢ 0 momento de inércia da secdo homogeneizada no Estadio I;

I € momento de inércia da secao homogeneizada no Estadio Il;

As normas de projeto nacionais e internacionais costumam adotar uma
simplificacdo para a equagao proposta por Branson (1965), sugerindo a substituicao
do momento de inércia da secao homogeneizada no Estadio | pelo momento de

inércia da secao bruta de concreto (equacéao 4.3):

Mr m Mr m
Ie‘“:(MaJ .|C+[1—[Maj }.l (4.3)

Ic € 0 momento de inércia da secdo bruta de concreto.
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Entretanto, tal simplificacdo é muito conservadora para vigas super armadas,
ou seja, com elevadas taxas de armadura (>1,5%), devendo-se optar, nesses casos,

pela formulagcdo de Branson (1965).
4.3 Modelo de Ghali e Favre (1986)

Uma expressao para o calculo de uma curvatura média (ou equivalente), cujo
valor é uma ponderacao entre os valores das curvaturas dos Estadios | e Il puro, foi

desenvolvida por Ghali e Favre (1986). A formulacao € dada pela equacao 4.4:

(3 0-00) )

Em que:

1 M
(—j = ®— ¢ a curvatura da segdo para o Estadio ;
rJi Ecs 'II

1 M
(Fj = E al € a curvatura da secéo para o Estadio Il;
I N

CSs
I € o momento de inércia da se¢cdo homogeneizada no Estadio |;
Iy € momento de inércia da se¢cdo homogeneizada no Estadio Il;
M, é o momento fletor atuante;

E.s € o médulo de elasticidade secante do concreto;

M

2
¢=1-B,-B, -[M“ j € o coeficiente de interpolacao entre os Estadios | e Il;
a

B, =10 para barras de alta aderéncia (com nervuras);

B, =0,5para barras lisas;

B,=10para o primeiro carregamento; cargas pouco repetitivas, n&o
permanentes .

B, =05para cargas permanentes ou com grande nimero de ciclos;

M; € o momento de fissuracao;
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A férmula proposta por Ghali e Favre (1986) é utilizada no CEB-FIP Model
Code (1990) e também € apresentada nos comentarios técnicos do IBRACON
(2007).

Os modelos analiticos apresentados nos itens 4.2 e 4.3 sdo bastante

utilizados em vigas e lajes de concreto armado.
4.4 Método aproximado proposto por Khuntia e Ghosh (2004)

Baseando-se em um estudo paramétrico, Khuntia e Ghosh (2004)
recomendaram simples formulacbes para o célculo do momento de inércia de vigas
e pilares, tanto para os niveis de carregamento em servico quanto para as cargas
ultimas.

Para as vigas € proposto um momento de inércia secante, ou seja,
independente de esforcos solicitantes, apenas a taxa de armadura longitudinal é
considerada. A formulagéo é dada pela equacao 4.5:

oo =1 01425:0):(12-02:22 |<06-1 “s)

Em que:

lc € 0o momento de inércia da secéo bruta de concreto da viga;
p = Ast/(by-d) € a taxa geométrica de armadura longitudinal;
At € a area de armadura tracionada;

bw é a largura da viga;

d € a altura ultil da viga.

Para os pilares é sugerido um momento de inércia equivalente (equacéao 4.6),
no qual esta presente a influéncia das armaduras e também dos esforgos

solicitantes:

sec Squ :|c (

N
O,8+25~p)(1—%—0,5-NSd ]SIC (4.6)

rd0
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Em que:

lsecc € 0 momento de inércia secante adaptado para a secéo transversal do
pilar (equacgao 4.7);

Ic € 0 momento de inércia da segéo bruta de concreto do pilar;

p = AJ/A. é a taxa geométrica de armadura longitudinal;

A é a area total de armadura do pilar;

A é a area da sec¢do bruta de concreto do pilar;

h é a altura da se¢éo do pilar;

e = Mq¢/Nsq € a excentricidade do pilar;

Nsq € 0 esfor¢o normal solicitante de célculo;

Msq € maximo momento atuante no tramo analisado;

Nrgo = 0,85f.4'Ac'(1-p) + As'0s é 0 esforco normal resistente supondo carga
centrada (Mgq = 0);

foq € a resisténcia a compressao do concreto;

Os = Eq'€s € a tensdo nas armaduras comprimidas do pilar;

Es € o mddulo de elasticidade do aco;

€s = 0,002 é a deformacgado na armadura comprimida com carga centrada.

Quando o pilar possui grande excentricidade, a equacao 4.6 assume um valor
muito baixo, devendo-se nesse caso prevalecer o limite inferior da equacéao, ou seja,
lsec. Adaptando a equacéao 4.5 a secao transversal do pilar, chega-se a equacao 4.7:

Isec =Ic (0’1+25p)(1:2_0’2bTW)SO:6IC (47)

Em que:

Ic € o momento de inércia da segéo bruta de concreto do pilar;

p = As/(bw d) é a taxa geométrica de armadura longitudinal do pilar;
Asi= Ag/2 € a &rea de armadura tracionada do pilar;

As é a area total de armadura do pilar

bw € a largura da secao transversal do pilar;

h é altura da segéao transversal do pilar.



5 PRESCRICOES NORMATIVAS PARA A CONSIDERACAO DA NAO-
LINEARIDADE FiSICA

Em seu item 14.5 a norma aborda os tipos de analises estruturais permitidas
para as estruturas de concreto armado, porém, deixa claro que, a utilizacdo de
quaisquer dos modelos propostos esta intimamente ligada com o comportamento
definido para os materiais constituintes da estrutura e as limitacbes impostas para
cada modelo.

5.1 Analise nao-linear

O comportamento real dos materiais ago e concreto, como visto no capitulo 3,
€ marcadamente ndo-linear. Para dimensionar uma estrutura levando-se em
consideracao esse comportamento é necessario realizar uma analise ndo-linear do
problema. Entretanto, para que isso seja possivel, € fundamental o conhecimento de
toda a geometria e armadura da estrutura, bem como devem ser verificadas as
condicoes de equilibrio, compatibilidade e de ductilidade da mesma.

Uma andlise nao-linear completa requer extrema complexidade no seu
desenvolvimento para que possa contemplar todos os parametros que envolvem as
nao-linearidades fisica e geométrica dos elementos estruturais. A sua realizacao,
dependendo da geometria da estrutura, torna-se praticamente inviavel sem uma
ferramenta computacional eficiente. Porém, representa com bastante fidelidade o
comportamento estrutural e pode ser utilizada tanto para consideracées no Estado
Limite Ultimo (ELU) quanto para verificagdes em Estado Limite de Servico (ELS),
além de servir como analise de referéncia para métodos simplificados e
aproximados.

Como alternativa para a execucdo de uma andlise ndo-linear, existem
prescricoes normativas que sugerem simplificacées e aproximacdes que facilitam o

trabalho do projetista e produzem bons resultados para a consideracdo da nao-
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linearidade dos materiais. Nos itens 5.2 e 5.3 algumas dessas alternativas sao
expostas.

5.2 Simplificac6es permitidas pela NBR 6118 (ABNT, 2007) para analises em
Estado Limite Ultimo

5.2.1 Anélise linear

A andlise linear admite os materiais como elastico-lineares e relacdes lineares
entre tensdes e deformacdes, sendo valida a Lei de Hooke. A importancia da analise
linear esta ligada a possibilidade de superposicdo de efeitos e de uma primeira
estimativa e aproximacdo para a analise nao-linear. Além disso, é importante
ressaltar que muitos processos nao-lineares baseiam-se em procedimentos
iterativos que empregam analises lineares. Essa analise é também a mais facil e
simples de ser processada, permitindo ajustes ou corregcdes para que a NLF possa
ser considerada, ainda que de forma simplificada.

A analise linear geralmente é empregada em estruturas relativamente simples
e para verificacbes em ELS. Para que os resultados possam ser utilizados para o
ELU é preciso garantir as condigdes de ductilidade dos elementos estruturais.

Para que a ductilidade na regidao dos apoios em vigas ou ainda em ligagdes
com outros elementos possa ser garantida e melhorada, a norma estipula que a
posi¢ao da linha neutra no ELU deva satisfazer os seguintes valores limites:

x/d < 0,50 para concretos com fy < 35 MPa;

x/d < 0,40 para concretos com fg > 35 MPa.
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5.2.1.1 Reducdes de inércia a flexao para analises globais:

A NBR 6118 (ABNT, 2007) permite uma consideracdo simplificada da NLF
para emprego em analises lineares, cujos resultados sdo corrigidos com a
introducao de valores reduzidos de rigidez a flexdo dos elementos.

Os valores indicados para a redugao da rigidez de elementos estruturais sao
restringidos para o caso de uma anadlise de esfor¢cos globais de 22 ordem e em
estruturas reticuladas com no minimo quatro andares. Sao estes:

Para lajes: (El)sec = 0,3 Egi.lc;

Para vigas: (El)sec = 0,4 Egi.lc (As’ # As) € (El)sec = 0,5 Egi.lc (As' = Ag);

Para pilares: (El)sec = 0,8 Eg.Ic;

Para vigas e pilares: (El)sec = 0,7 Eg.lc (estruturas de contraventamento

formadas somente por vigas e pilares e vy, < 1,3).

Em que:

E. € o mddulo de elasticidade tangente inicial do concreto;

lc € o momento de inércia da secao bruta de concreto (incluindo, quando
necessario, as mesas colaborantes);

Y. € 0 coeficiente de avaliacdo da instabilidade e majoracdo dos esforcos

globais finais de 12 ordem para obtencédo dos finais de 22 ordem.

5.2.2 Analise linear com redistribuicao de esforgos

De acordo com Fontes (2005, p.24) “uma vez realizada a analise linear de
uma estrutura, pode-se proceder a uma redistribuicdo dos esforcos calculados,
decorrente da variacdo de rigidez dos elementos estruturais.” Esse novo
processamento € denominado de anadlise linear com redistribuicdo de esforgos. A
analise linear com redistribuicdo de esforcos somente pode ser aplicada em
procedimentos de Estado Limite Ultimo.

A principal causa da redistribuicdo de esforgcos em vigas de concreto armado

deve-se a perda de rigidez a flexdo das secdes (em especial nos apoios) causada
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pela fissuragdo do concreto — que se inicia geralmente no Estadio Il e se acentua no
Estadio Ill — e pela plastificacdo dos materiais, especialmente quando as armaduras
comecam a escoar (dominios 2 e 3). Como consequéncia dessa redistribuicdo, os
momentos fletores negativos nos apoios sédo reduzidos enquanto aumentam os

momentos positivos ao longo do vao (figura 5.1).

Perda de rigidez na regido dos apoios
| Fissuracdo e escoamento das armaduras |

— ; T

Fﬂu ) (m} { T r,f1
FTALLN AT

S

Material integro (elastico-linear)

| o |

Apos perda de rigidez nos apoios
(redistribuicio de esforcos)

Figura 5.1 — Redistribuicdo de esfor¢cos em uma viga.

A redistribuicdo é realizada mediante reducdo dos momentos nos apoios
através do coeficiente de redistribuicdo (3). Esse por sua vez, € escolhido pelo
projetista, acarretando uma modificagdo no comportamento da estrutura em funcao
do valor de (3) adotado.

Quando efetuada uma redistribuicio de momentos, deve-se verificar que o

coeficiente de redistribuicdo atenda aos seguintes limites:

0>0,44 +1 ,25% para concretos com f < 35MPa ou;

6>0,56+1 ,25% para concretos com fi > 35MPa.
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A NBR 6118 (ABNT, 2007) também limita o coeficiente de redistribuicdo aos
seguintes valores:
0 > 0,90 para estruturas de ndés moveis;

8 > 0,75 em qualquer outro caso.

Segundo a norma, valores de coeficiente de redistribuicao fora desses limites
estabelecidos podem ser aplicados, desde que a estrutura seja calculada com o
emprego de andlise ndo-linear ou de analise plastica, com verificacdo explicita da
capacidade de rotacao plastica.

A condicdo de ductilidade nos apoios, que expressa limites para a
profundidade da linha neutra, também deve ser satisfeita nas analises lineares com
redistribuicdo de esforgos.

Apds a redistribuicdo de momentos fletores, todos os esforgos internos devem
ser recalculados de modo a garantir o equilibrio do(s) elemento(s) que compdéem a

estrutura.

5.2.3 Analise plastica

Na andlise plastica admite-se, como idealizacdo, comportamento plastico
(rigido-plastico ou elasto-plastico) no ELU.

A andlise pléstica considera a reserva de resisténcia dos materiais ap6s o
inicio de plastificacdo das se¢des. Um dos principais objetivos da analise plastica é
prever qual o valor da carga que produz o colapso da estrutura, levando a um
dimensionamento que proporcione um melhor aproveitamento dos materiais, com o
intuito de explorar ao maximo os seus limites de resisténcia.

Para a aplicacdo de uma analise plastica em estruturas reticuladas, as
seguintes condi¢des devem ser satisfeitas no colapso (ELU):

1) Equacgdes de equilibrio: as trés equacdes fundamentais da mecéanica geral
precisam ser verificadas, equacgdes 5.1, 5.2 ¢ 5.3:

>.F, =0 (5.1)
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> F,=0 (5.2)

> M=0 (5.3)

Em que:
Fv sé@o as forgas verticais;
Fu sdo as forgas horizontais;

M sdo os momentos fletores.

2) Critério de resisténcia: em nenhum ponto da estrutura as tensdes (ou
momentos fletores no caso de vigas) devem ultrapassar as tensdes correspondentes

a plastificacéo total (ou momento de plastificagéo — M)

3) Formacao de mecanismo: o colapso € alcancado com a formacédo de um
mecanismo (cadeia cinematica ou sistema hipostatico). O numero de rétulas

plasticas desenvolvidas deve ser suficiente para a formag¢ao de um mecanismo.

As rétulas plasticas surgem quando as sec¢des criticas de momento maximo
atingem o momento de plastificagdo (total) ou 0 momento resistente. Dependendo
do grau de hiperestaticidade da estrutura, a formacgao da primeira rétula plastica nao
significa o colapso da estrutura, podendo a mesma continuar a resistir
carregamentos adicionais até que haja um numero de rétulas suficientes para torna-
la hipostatica.

Para se chegar a carga de colapso de uma estrutura devem ser aplicados os
teoremas fundamentais da analise plastica. Os conceitos envolvidos em tais
teoremas sao descritos a seguir e aplicados em um exemplo de uma viga
biengastada submetida a um carregamento linearmente distribuido, conforme figura
5.2:

EEEEEEEEK'

Figura 5.2 — Viga biengastada com sec¢bes e materiais conhecidos.
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5.2.3.1 Teorema do limite superior (Teorema cinematico)

Qualquer configuracdo de rétulas plasticas (mecanismo) cinematicamente
admissivel fornece um valor de carga maior ou igual a carga de colapso. Dentre
todos os possiveis mecanismos (cinematicamente admissiveis), o correspondente
ao colapso é o que fornece o menor valor de carga.

Para a obtencdo da carga correspondente a cada mecanismo é necessario a
aplicacao do principio dos trabalhos virtuais (PTV): O trabalho das forcas externas é
igual ao trabalho desenvolvido na formacdo das rotulas plasticas (ou energia
dissipada).

Adotando o mecanismo da figura 5.3 para a viga proposta da figura 5.2,
chega-se a um limite superior para a carga de colapso p, conforme as equacdes 5.4
ab5.8:

Text :ZMp‘e (PTV) (54)
L poL

ext p ( 2) 2 (55)
8M,5

D> M,-6=4-M -6= (5.6)

d 25

o=—_-22 7

L/2 L 5.7)
psL  8M.3  16M,

y T o PE (5.8)

Em que:

Text € 0 trabalho das forcas externas;

M, é o momento de plastifica¢io;

0 € a rotacdo da extremidade das barras na posicao das rétulas plasticas;

d é o deslocamento vertical no meio do vao.
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Figura 5.3 — Mecanismo cinematicamente admissivel.
5.2.3.2 Teorema do limite inferior (Teorema estatico)

Qualquer diagrama de momentos fletores (DMF) que seja estaticamente
admissivel (compativel com o carregamento aplicado) e seguro (critério de
resisténcia ndo é violado) fornece um valor de carga menor ou igual a carga de
colapso. Dentre todos os possiveis DMF estaticamente admissiveis e seguros, o que
corresponde ao colapso é o que fornece o maior valor de carga. Este valor de carga
consiste num limite inferior para a carga de colapso.

A figura 5.4 apresenta um DMF estaticamente admissivel e seguro para o
exemplo da viga biengastada em questao:

H p.L-'Ei M,
Mp‘ M Ay I'ﬁ

S
M,

I

C

Ra L2 t
" |

Figura 5.4 — DMF estaticamente admissivel.
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De acordo com a figura 5.4, realizando o equilibrio da viga, chega-se a um
limite inferior para carga de colapso (equacgdes 5.9 e 5.10):

d>M, =0 (5.9)

5.2.3.3 Teorema da unicidade

Se em uma estrutura submetida a uma carga p (ou conjunto de cargas) forem
verificadas as condicdes anteriores (Teoremas Estatico e Cinematico), entdo p
corresponde a carga de colapso. Portanto, no exemplo da viga biengastada, conclui-
se que a carga de colapso (py) é fornecida pela equacéao 5.11:

16Mp
Py = L2

(5.11)

Nota-se que, em uma analise elastica, o resultado de p, para a mesma viga é

dado pela equacao 5.12:

_12M,

Py =3 (5.12)

Portanto, nesse caso, o valor de p, resultante da anadlise plastica é 33,3%
maior do que aquele obtido via analise elastica.

5.2.3.4 Observagdes sobre a andlise plastica em estruturas reticuladas de concreto

O caélculo da carga de colapso em vigas utilizando os teoremas da analise
plastica exige o conhecimento do momento de plastificacdo. O termo plastificacao
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nas andlises plasticas refere-se ao esgotamento da capacidade resistente da secao
e nao ao inicio de plastificacdo da secdo. Em vigas de concreto armado, a
plastificacdo da secdo deve ocorrer preferencialmente com o escoamento das
armaduras de flexdo, em funcéo da ductilidade requerida para este tipo de analise.
Em projetos estruturais, 0 momento de plastificagdo ou momento resistente de vigas
pode ser obtido a partir das hipbéteses usuais do ELU, devendo-se conhecer
previamente a armadura a ser utilizada. No capitulo 6, apresenta-se um exemplo
numeérico do calculo do momento de plastificacdo em uma viga de concreto armado.

Para que possa ocorrer 0 mecanismo de colapso da estrutura é preciso ainda
fazer a verificacdo da rotacdo plastica necessaria (6) para a formacao do
mecanismo. Essa deve ser inferior ou igual a capacidade de rotacdo plastica das
secoes envolvidas nos mecanismos. A NBR 6118 (ABNT, 2007) apresenta em seu
item 14.6.5 o calculo simplificado da capacidade de rotagdo plastica em vigas,
devendo-se conhecer a profundidade da linha neutra e o tipo de ago empregado. No
capitulo 6 apresenta-se um exemplo de calculo numérico tanto da rotagao plastica
necessaria quanto da capacidade de rotacao plastica.

De fato, as principais vantagens da andlise plastica sdo o conhecimento da
carga de colapso (ou intervalo superior ou inferior) e do mecanismo de colapso, bem
como a consideracdo de toda a capacidade resistente das secbes. Entretanto essa
analise € utilizada apenas em projetos no ELU. Além disso, € restrita a estruturas
com relativa simplicidade, sendo quase inviavel em pérticos espaciais.

A analise plastica ainda apresenta restricdes quanto a sua aplicacdo. A
mesma néo pode ser adotada quando se consideram os efeitos globais de segunda
ordem e também quando n&o houver ductilidade suficiente para que os mecanismos
de colapso sejam formados.
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5.3 SimplificacGes permitidas para analises em Estado Limite de Servico
5.3.1 Rigidez equivalente proposta pela NBR 6118 (ABNT, 2007)

Nas verificagdes de ELS, para a avaliacdo aproximada da flecha imediata de
vigas, a norma propde a formulacao de rigidez equivalente segundo a equacao 5.13:

El,, =E,, {(Mj 1 {1—('\’”} }.ll}sEcs 1, (5.13)
M, M,

M: é o momento de fissuracao;

Em que:

M, é o momento fletor atuante na secéo critica;

Ic € 0o momento de inércia da secdo bruta de concreto;

I € momento de inércia da secao homogeneizada no Estadio Il;
Ecs € 0 mddulo de elasticidade secante do concreto.

Vale notar que a equacao 5.13, cuja férmula é uma adaptacao da de Branson
(1965), fornece o valor de rigidez a flexdo a ser utilizado em todo o elemento, sem
necessidade de discretizacdo do mesmo, e leva em conta apenas a presenca da
armadura positiva no caso de vigas continuas. A norma utiliza o momento de inércia
da secéo bruta (Ic) como simplificacao, ao invés de empregar o momento de inércia

da sec¢do homogeneizada no Estadio I (l)).

5.3.2 Rigidez equivalente ponderada proposta pelo IBRACON (2007)

O IBRACON (2007) sugere para vaos de vigas continuas, quando for
necessaria maior precisdo, a adog¢dao de um valor ponderado para a rigidez

equivalente conforme critério estabelecido na figura 5.5:
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M

s L
Figura 5.5 — Trechos considerados no célculo da rigidez equivalente proposta pelo
IBRACON (2007).

Em que:

M: e M, sédo os valores dos maximos momentos negativos nos apoios e M, é
o valor do maximo momento positivo ao longo do vao;

L é o vao da viga considerada;

a; e az correspondem aos comprimentos dos trechos de momento negativo.

Os valores ayi/L e ao/L podem ser adotados aproximadamente iguais a 0,15.

Sendo assim, a rigidez equivalente (ponderada) passa a ser calculada de

acordo com a equacéo 5.14:

El =%[Eleq!1~a1+Equ,V-aV+Equ,2-a2] (5.14)

eq,pond

Em que:

Eleq,1 € dada pela equagéo 5.13 para o trecho 1 (a) da figura 5.5;

Eleqv & dada pela equagéo 5.13 para o trecho de momentos positivos (ay) da
figura 5.5;

Eleq,2 € dada pela equagéo 5.13 para o trecho 2 (ap) da figura 5.5.

Em cada trecho, a expressdo de rigidez equivalente, obtida através da
equagdo 5.13, deve ser calculada com |;; (momento de inércia da seg¢éo fissurada de
concreto no Estadio Il), considerando as armaduras existentes e com M, (momento
fletor atuante) igual a M4, M, e M, respectivamente.

De forma similar a equacgéao 5.13, a equacao 5.14 fornece a rigidez a flexao a
ser utilizada para todo o elemento, sem necessidade de discretizagdo. Entretanto, a

equacao 5.13 acaba considerando também a influéncia das armaduras negativas.



6 EXEMPLOS NUMERICOS

Os exemplos demonstrados neste capitulo visam apresentar, comparar e
analisar criticamente os procedimentos, até entdo expostos no decorrer deste
trabalho, para a consideracdo dos efeitos da NLF em vigas de concreto armado
submetidas a flexao simples. Com a finalidade de evitar repeticdes desnecessarias,

0s simbolos sao identificados apenas na primeira vez que aparecem nas equacoes.

6.1 Exemplo 1

Neste exemplo € apresentado o calculo detalhado para a obtencdo das
flechas tedricas de um elemento estrutural de viga biapoiada, cujos resultados
experimentais foram obtidos por Alvares (1993). As caracteristicas das vigas sdo
ilustradas nas figuras 6.1 e 6.2:

0,80 m 0,80 m 7 0,80 m

o
.

240 m

Figura 6.1- Carregamento e geometria das vigas ensaiadas por Alvares (1993).

O elemento foi dimensionado para trés taxas distintas de armadura e, para

cada taxa, duas vigas foram ensaiadas.
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Figura 6.2— Armacao das vigas ensaiadas por Alvares (1993).

Os parametros mecanicos experimentais do concreto e do ago utilizados

foram fornecidos por Oliveira (2001) e estao organizados na tabela 6.1:

Tabela 6.1- Parametros mecanicos dos materiais (exemplo 1)

Mdédulo de elasticidade tangente inicial do concreto

Ee = 2920 kN/cm?

Médulo de elasticidade do aco

E< = 19600 kN/cm?

Resisténcia do concreto a tragao di

reta

fs = 0,204 kKN/cm?

Resisténcia a compressao do concreto

f, = 2,55 kN/cm?

Resisténcia ao escoamento do aco

f,= 50 kN/cm?

De posse de todas as informacdes necessarias, sdo descritas as etapas para

o calculo das flechas das vigas, nas quais a consideracdo da NLF é realizada
mediante a utilizacdo de modelos nédo-lineares, métodos aproximados sugeridos

pelas normas e modelos abordados

neste exemplo.
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6.1.1 Integracao das curvaturas e emprego do modelo de Branson (1965)

A andlise nao-linear das vigas ensaiadas é realizada com o emprego de
relagcbes momento-curvatura de secgOes transversais e discretizagado do elemento ao
longo do vao. Para cada secdo, calcula-se a rigidez a flexdao (El), e os
deslocamentos sdo obtidos mediante a integracdo das curvaturas ao longo de todo o
elemento. Para o Estadio I, utiliza-se o modelo de Branson (1965). No Estadio llI,
como simplificagdo, assume-se um trecho reto entre o inicio da plastificagdo e o

momento ultimo, conforme ilustra a figura 6.3:

M
A
ML ___________________________________ C

M'ﬁ' _______________________ B i
i Estadio Il i
Estadioll | Regime |
i de i
M A Branson | Ruptura |
r ! i

: * 1/r
(1ir), (1/r)y (1/r)y

Figura 6.3 — Diagrama momento-curvatura da sec¢ao de cada viga com emprego da
expressao de Branson (1965).

A seguir sdo detalhadas as etapas para a obtencao das flechas.

Calculam-se inicialmente as propriedades do Estadio | da secédo (ndo
fissurada), ou seja, considera-se o0 concreto tracionado. Também € necessario
realizar a homogeneizagédo da secao, que nada mais € do que a transformacao das
areas de ago em areas equivalentes de concreto. Tal transformagéo é feita por meio
do coeficiente de homogeneizacdo, que consiste na razdo entre o modulo de
elasticidade longitudinal do ago e do concreto.

Apresenta-se o célculo para a viga com armadura longitudinal composta por 3
barras de 10 mm de didmetro (3 ® 10 mm). As demais vigas seguem calculos

analogos.
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O coeficiente de homogeneizacao da se¢ao (ae) € dado pela equacao 6.1:

E
a, =—=7,897 6.1
E. (6.1)
Es = 19600 kN/cm? é o médulo de elasticidade do aco;

Ecs= 0,85. Eq = 2482 kN/cm? é o médulo de elasticidade secante do concreto;
E. = 2920 kN/cm? é o médulo de elasticidade tangente inicial do concreto.

Sabendo que o momento estatico em relacao a linha neutra elastica (L.N.E —
vide figura 6.4) deve ser igual a zero, obtém-se o valor da profundidade da linha

neutra no Estadio | (x=x), conforme a equagéo 6.2:

h—x,

b, -x,-(%)+ae-A;-(xl—d')—bw -(h—x,)-( j—ae-AS-(d—x,):O 6.2)

|
S

— LN.E

As
| SR P
B

Figura 6.4 — Secao da viga.

Das figuras 6.2 e 6.4 conclui-se que os parametros da equacao 6.2 assumem
os valores de:

A = 0,393 cm? (area da secao da armadura longitudinal de compressao);

As = 2,356 cm? (area da secao da armadura longitudinal de tracao);

h = 30 cm (altura da secao transversal da viga);

bw = 12 cm (largura da secao transversal da viga);

d = 27,5 cm (altura atil);

d=2,25cm.
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Da resolugéao da equacéao 6.2, verifica-se que x; = 15,51 cm. Com o valor de
x|, calcula-se o momento de inércia no Estadio | (), com homogeneizacao da secéo,
de acordo com a equacao 6.3:

b,.h? h)? . ae: 2
|, = +b,.h. X'_E +ae.As.(x|—d) +0,.A (d-x,) (6.3)

12

Substituindo os valores numéricos na equacéo 6.3, obtém-se |, = 30314 cm*.

Para calcular o ponto A do diagrama momento-curvatura da figura 6.3, devem
ser obtidos 0 momento de fissuracao (M;) e a respectiva curvatura (1/r),. O momento
de fissuragdo (M,) € avaliado a partir de equacao 6.4, similar a apresentada pela
NBR 6118 (ABNT, 2007):

a-f
Yi

Em que:

a é o fator que correlaciona aproximadamente a resisténcia a tracao na flexao
com a resisténcia a tracdo direta do concreto e, para se¢des retangulares, vale 1,5;

yt = 14,49 cm é a distancia da linha neutra elastica (Estadio I) a fibra mais
tracionada da secéo;

Substituindo-se os valores na equacgao 6.4, obtém-se M, = 641 kN.cm.

A curvatura de fissuracao (1/r), é dada pela equacéo 6.5:

Substituindo valores, tem-se (1/r), = 8,523.10° cm™.

Para chegar-se ao ponto B do diagrama momento-curvatura, calculam-se as
propriedades do Estadio Il. Sabendo que o momento estatico em relagdo a linha
neutra elastica (figura 6.4) deve ser igual a zero e que deve ser desprezada a area
de concreto tracionado (Equacao 6.6), obtém-se o valor da profundidade da linha
neutra no Estadio Il: x; = 7,66 cm.
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bw-x,,-(%j+ae AL (x,~-d)-a,-A, (d-x,)=0 (6.6)
Com x;; conhecido, calcula-se o0 momento de inércia no Estadio Il (I;) através
da equacéo 6.7:
b, .h°

2
== +bW.x”.(%j +a AL x, —d ) +a A (d-x, ) (6.7)

Da equacdo 6.7, chega-se a |, = 9213 cm™.

Admitindo, como simplificacdo, que a proporcionalidade entre tensbes e a
distancia a linha neutra ainda seja valida no Estadio Il, o momento de plastificacdo
das armaduras (M) pode ser obtido pela equagao 6.8.

f.l
M = ' 6.8
! de '(d - X||) ( )
Por sua vez, a curvatura de inicio da plastificacao (1/r), pode ser obtida pela

equacao 6.9:

G)y - EMy-I” ©-9)

Ccs

Das equacbdes 6.8 e 6.9, tem-se M, = 2940 kN.cm e (1/r), = 1,280. 10* cm"".

Para o calculo do ponto C deve-se fazer uma analise da segéo totalmente
plastificada com o emprego da maioria das hipéteses usuais do ELU. Por equilibrio
(figura 6.5), a resultante na armadura tracionada (Rs) deve ser igual as resultantes
no concreto comprimido (Re) € a da armadura comprimida (Rs’), conforme as

equacdes 6.10 e 6.11:
R,=R_+R, (6.10)
Alf,)=b, B-x(af,)+A,(0,) (6.11)

Em que:

Os’ € a tensdo na armadura comprimida.
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Figura 6.5 — Diagrama de tensdes e deformagdes no concreto.

Em projetos estruturais, o valor de a (na equacao 6.11), é um coeficiente
multiplicador da resisténcia a compressao do concreto resultante do produto dos
seguintes fatores:

a) 1° fator = 0,95. Refere-se a diferenca entre a resisténcia do concreto do
corpo de prova e a do concreto da estrutura real,;

b) 2° fator = 0,75. Refere-se a aplicagdo das cargas na estrutura real que é
feita de forma lenta, ou seja, meses e anos (Efeito Rdsch);

c) 3° fator = 1,20. Refere-se ao acréscimo de resisténcia do concreto apos os
28 dias (até o final da vida util da estrutura real).

Em experimentag¢des de laboratério, as vigas recebem as cargas de forma
muito rapida, nos ensaios, normalmente em minutos. Assim, 0 mais coerente é
empregar o valor 1,0 para o 2° fator. Além disso, os corpos de prova de concreto
costumam ser rompidos no mesmo dia do ensaio da estrutura (viga). Ou seja, nao
h& corregcbes a serem feitas com respeito a idade do concreto (3¢ fator = 1,0).

Dessa maneira, o unico fator a ser considerado é o que se refere a diferenca
existente entre a resisténcia do concreto dos corpos de prova e a do concreto da
estrutura (vigas), ou seja, o coeficiente a assume o valor de 0,95.

O coeficiente B da equacédo 6.11 esta relacionado com a altura do diagrama
de tensdes no concreto comprimido e, para se¢des retangulares, a NBR 6118
(ABNT, 2007) recomenda o valor de 0,8.

Com os valores de a e B conhecidos e supondo que a armadura tracionada

atinja o escoamento, chega-se a equacéao 6.12:
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A,(f,)=0,76-b, -x-f. +A.(0,) (6.12)

Para encontrar a incégnita x da equacédo 6.12, é necessaria a adogao e
verificacdo de uma hipétese especifica:

Hipotese: a armadura comprimida (As’) atinge o escoamento: os'= fy.
Neste caso, o valor de x é obtido por meio da equagéo 6.13:
As (fy )_ Als (fy )

_ 6.13
*=70,76-b, -1, (6.13)

Com o valor de x, deve-se calcular a deformacdo na armadura comprimida
(€s) para verificar a validade da hipétese proposta. O concreto atinge a ruptura, na
flexdo simples, com deformacao igual a 0,0035 (e = 0,0035). Pela compatibilidade
de deformacgdes da figura 6.5 (semelhanca de triangulos), chega-se a equacao 6.14:

€, € . ~d
S .:ﬁ:ss:(x dj.am (6.14)

x—d X X

A hipétese est4 correta se €5’ > €, = fy/Es (deformagdo de escoamento do ago).
No caso de & < €y, a armadura comprimida n&o esta escoando e a Lei de Hooke
deve ser aplicada para o calculo da tensao na mesma segundo a equacao 6.15:

0;:Es~a;=Es~(x_dj~acc (6.15)
X

Reescreve-se a equacdo 6.12 com a tensdo na armadura comprimida de
acordo com a equacgao 6.16:

As(fy):0,76-bw-x-fc+A'S-ES-(X;dJ-acc (6.16)
Com o valor numérico de x, obtido a partir da resolucdo da equacao 6.16,
calcula-se o valor de og’ (equacéao 6.15).
Com o valor de o’ conhecido, é possivel calcular o momento ultimo (M) e a
curvatura ultima (1/r), do diagrama momento-curvatura da figura 6.3, ou seja, o
ponto C.
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O momento dltimo (M,) é obtido a partir do momento das resultantes internas
(em relacao ao eixo da armadura tracionada) segundo a equagao 6.17:

M, =0,76-b,, -x-f, (d—0,4-x)+A.0.(d—d') (6.17)

A curvatura ultima (1/r), é calculada através da equacéao 6.18:

1 €
(F)u = (6.18)

Com o emprego das equacdes propostas até entdo, obtém-se os resultados
para a viga com 3 barras de 10 mm de armadura longitudinal. Sao estes:

X = 4,22 cm (equacéao 6.13);

& = 0,0016;

g, = 0,0026.

Como &’ < gy, a armadura comprimida ndo esta escoando. Logo:
X = 4,49 cm (equacéao 6.16);

0s = 34,21 kN/cm? (equacéo 6.15);

M, = 3022 kN.cm;

(1/r)y = 7,798 . 10* cm™.

A préxima etapa para o célculo das flechas das vigas ensaiadas consiste na
construgcdo da curva teédrica carga aplicada (P) versus flecha até a ruptura (8). Para

tal efetua-se a discretizacdo dos elementos de viga conforme a figura 6.6:

Figura 6.6 — Discretizacao dos elementos de viga.

Primeiramente atribui-se valores para a carga P de 0 kN até a carga que
conduz ao momento ultimo (My), ou seja, a ruptura. Quando a viga atinge M,
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(momento ultimo), My (momento de plastifica¢cdo) e M, (momento de fissuragéo), a
carga P assume os valores de P,, P, e P, respectivamente. Conhecidos os
momentos, calculam-se os valores da carga P de acordo com a equacdo 6.19,
obtida por equilibrio da viga (figura 6.7):

I=
4 ote—
+-ote—-

. B
A i
ee——  |f3 L3 L3 ——

L
A A
W Ve

M

Figura 6.7 — Viga biapoiada (DMF).

p=""0 (6.19)

Em que:
P; é o valor da carga P assumido dentre i valores;
M; é o valor do momento assumido dentre i valores;

L =240 cm é o vao da viga.

Com a sugestéo de dez valores entre P = P, e P = P, chega-se a tabela 6.2:

Tabela 6.2 — Valores da carga P para a vigacom 3 ® 10 mm

(continua)
Mi = 0 kN.cm P= 0,00 kN

Mr = 641 kN.cm Pr = 8,01 kN
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Tabela 6.2 — Valores da carga P para a viga com 3 ® 10 mm

(concluséao)

Mi = 831 kN.cm P= 10,39 kN
Mi = 1042 kN.cm P= 13,03 kN
Mi = 1253 kN.cm P= 1566 kN
Mi = 1464 kN.cm P= 18,30 kN
Mi = 1675 kN.cm P= 20,94 kN
Mi = 1886 kN.cm P= 23,58 kN
Mi = 2097 kN.cm P= 26,21 kN
Mi = 2308 kN.cm P= 28,85 kN
Mi = 2519 kN.cm P= 31,49 kN
Mi = 2729 kN.cm P= 34,11 kN

2940 kN.cm 36,75 kN
Mu = 3022 kN.cm Pu= 37,78 kN

Para cada valor de P atribuido, é calculado o momento atuante (M,) de cada

secao da viga (figura 6.8).

=
Lha
w
> 10,29 kN
o
[a1]
-
g 10,29 kN
m
=
R

215 215

[=]
jurt
o
]
[=]
]
[=)

a
o

a

[ E0.0 cm ————————3= 80.0 cm

240.0 cm

Figura 6.8 — Momentos atuantes na viga (em kN.cm) para P = 10, 39 kN.

A partir do momento atuante em cada secao (M,), calcula-se a respectiva

curvatura (1/r), conforme os seguintes critérios de calculo:
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Se M, < M, entdo deve ser aplicada a equacao 6.20 para o Estadio I:

(-2,

Cs

Se M, ,< M, < My entéo deve ser aplicada a equagéo 6.21 para o Estadio II:

(Jj _ Mf (6.21)

Em que l¢g € 0 momento de inércia equivalente obtido pelo modelo de
Branson (1965) segundo a equagao 6.22:

M\ (MY
Iy _(Maj .|+{1 (Mj }.I (6.22)

Se My < M, < My entdo a secdo encontra-se no estadio Ill. Admitindo-se a

simplificagéo de trecho reto no diagrama momento-curvatura entre o ponto de inicio
de plastificacdo e o ponto de momento ultimo (trecho BC da figura 6.3), obtém-se a
curvatura por meio da equagao 6.23:

UEEE {M} ™, -M) 6.23)

r r M, -M,

Com a integracédo dupla (numérica) do diagrama de curvaturas ao longo da
viga (figura 6.9), chegam-se aos deslocamentos verticais procurados (v) em cada
secao.

Para cada valor de carga P, integra-se inicialmente o diagrama de curvaturas
e obtém-se o diagrama de rotagdes (8), seguindo a condigéo inicial de que 66 = 0
(equacdo 6.24). Em seguida, integra-se o diagrama de rotagdes para finalmente
obter o diagrama dos deslocamentos verticais, com condicéo inicial de que vo = 0
(equacao 6.25).

6., =6, +area (ir)" (6.24)

v, =V, +area (8)" (6.25)
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Em que:

8 é o valor da rotacédo no no i;

area (1/r)*' é a area do diagrama de curvaturas compreendida entre 0 né i+1
eondi

v; € o valor do deslocamento vertical do nd i;

i+1

area (0);"' € a area do diagrama de rotacées compreendida entre o n6 i+1 e 0

Diagrama das Curvaturas (1/r)
a 1 2 3 4 5 B 7 g 9 10 11 12

Diagrama das Rotagbes [0)

7 & o 10 11 12

Diagrama dos Deslocamentos (v)
a 1 2 3 4 5 B 7 8 9 10 11 12

Figura 6.9 — Integracao dupla do diagrama de curvaturas.

Utiliza-se a regra do Trapézio para a obtencdo numérica das areas
envolvidas. Devido a simetria do problema, apenas as secdes da viga entre os nés 0
e 6 da figura 6.6 sdo necessarias para o calculo das flechas finais (8).

Para melhor organizacao dos calculos, elabora-se uma tabela idéntica a
tabela 6.3 para cada carga P atribuida:
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Tabela 6.3 — Vigacom 3 ® 10 mm = P = 10,39 kN

Carga P = 10,39 kN

Nos M, (Ftool) (1/r) (cm™) 8 (rad) v (cm)
0 0 kN.cm 0,00 1,32.10° 0,0000
1 208 kN.cm 2,76.10° 1,29. 107 0,0261
2 415 kN.cm 5,52.10° 1,21.10° 0,0511
3 623 kN.cm 7,63.10° 1,08.10° 0,0740
4 831 kN.cm 2,00. 10 8,01.10™ 0,0928
5 831 kN.cm 2,00.10° 4,01. 10" 0,1048
6 831 kN.cm 2,00. 10° 0,00 5=0,1088

Finalmente, depois de efetuados todos os procedimentos numéricos descritos

até entdo, chegam-se as flechas para cada carga P, conforme tabela 6.4:

Tabela 6.4 — Flechas para a viga com 3 ® 10 mm (Branson)

P= 0,00 kN 6= 0,00 mm
P= 8,01 kN 6r= 0,50 mm
= 10,39 kN = 1,09 mm
= 13,03 kN 6= 1,88 mm
= 15,66 kN 6= 2,63 mm
= 18,30 kN 6= 3,36 mm
= 20,94 kN 6= 4,04 mm
= 23,58 kN 6= 4,68 mm
= 26,21 kN 6= 5,31 mm
= 28,85 kN o= 591 mm
P= 31,49 kN 6= 6,50 mm
= 34,11 kN 6= 7,0 mm
36,75 kN 7,68 mm

Pu= 37,78 kN 6u= 38,38 mm
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6.1.2 Integracao das curvaturas e emprego do modelo de Ghali e Favre (1986)

Para a analise nao-linear das vigas ensaiadas adota-se exatamente as
mesmas etapas descritas no modelo anterior. A excecao reside apenas no modelo
utilizado para o estadio Il (figura 6.10), que passa a ser o modelo proposto por Ghali
e Favre (1986):

M
A
ML ___________________________________ C
M'ﬁ' ----------------------- B i
i Estadio Il i
Estadiol | Regime |
: de '
M A Ghali e Favre | Ruptura |
r- i 1

(111), (1r), e o

Figura 6.10 — Diagrama momento-curvatura da secao de cada viga com emprego do
modelo de Ghali e Favre (1986)

No modelo de Ghali e Favre (1986), calcula-se uma curvatura média
(equacado 6.26), cujo valor € uma ponderagdo entre a curvatura da secdo nao
fissurada (Estadio ) e a da secao totalmente fissurada (Estadio Il).

) -0 ()4}

1 M
(—) = 8— ¢ a curvatura da seg&o para o Estadio I;
| .

1 M
(—j = ®— ¢ a curvatura da secéo para o Estadio II;
1l
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Mr
M

a

2
¢=1-B,B, ( J € o coeficiente de interpolagéo entre os Estadios | e Il;
B, = 1,0 para barras de alta aderéncia (com nervuras);
B, = 0,5 para barras lisas;
B, =10para o primeiro carregamento; cargas pouco repetitivas, n&o

permanentes .

B, = 0,5 para cargas permanentes ou com grande numero de ciclos.

As demais etapas exibem calculos idénticos aos do modelo anterior. Dessa
maneira apresenta-se a tabela 6.5 com as flechas obtidas para cada carga P
atribuida.

Tabela 6.5 — Flechas para a viga com 3 ® 10 mm (Ghali e Favre)

P= 0,00 kN 0= 0,00 mm
Pr= 8,01 kN or= 050 mm
P= 10,39 kN o= 1,14 mm
P= 13,03 kN 6= 1,86 mm
P= 15,66 kN 6= 2,51 mm
P= 18,30 kN 6= 3,18 mm
P= 20,94 kN 6= 3,83 mm
P= 23,58 kN 6= 4,45 mm
P= 26,21 kN 6= 5,06 mm
P= 28,85 kN 6= 5,66 mm
P= 31,49 kN 6= 6,25 mm
P= 34,11 kN 6= 6,85 mm

36,75 kN 7,44 mm

Pu= 37,78 kN ou= 38,30 mm
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6.1.3 Rigidez equivalente proposta pela NBR 6118 (ABNT, 2007)

A formulacao apresentada pela NBR 6118 (ABNT, 2007) para avaliacao de

flechas imediatas aplica-se apenas para o ELS, ou seja, até o estadio Il (figura 6.11).

M
&
ML ___________________________________ C

Ml!" _______________________ B i
E Estadio Il :
Estadio i Na© C““‘E“‘P'ai
A | |
M: |-~ Rigidez da NBR 6118 ! :

: . = 1ir
(1) (1/r)y (/7]

Figura 6.11 — Diagrama momento-curvatura da se¢éo de cada viga com emprego da
formulagédo da NBR 6118 (ABNT 2007).

Com os valores de momentos obtidos para cada carga P atribuida, obtém-se
o momento de inércia equivalente (para todo o elemento de viga) de acordo com a

M) (MY
Iy =(MJ .|Cﬁ{1 (M] ].I (6.27)

lc = 27000 cm* é momento de inércia da secdo bruta de concreto.

equacao 6.27:

Em que:

A tabela 6.6 contém os valores de inércia equivalente para cada carga P

aplicada.
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Tabela 6.6 — Viga com 3 ® 10 mm - Valores de inércia equivalente

M= 0 kN.cm P= 0,00 kN leg= 0 cm4
Mr = 641 kN.cm Pr= 8,01 kN leq,r= 30314 cma
M= 831 kN.cm P= 10,39 kN leq= 17397 cma4
= 1042 kN.cm P= 13,03 kN leq= 13363 cma
= 1253 kN.cm P= 15,66 kN leq= 11599 cma
= 1464 kN.cm P= 18,30 kN leq= 10709 cma4
= 1675 kN.cm P= 20,94 kN leq= 10211 cma4
= 1886 kN.cm P= 23,58 kN leq= 9912 cma4
= 2097 kN.cm P= 26,21 kN leq= 9722 cma4
= 2308 kN.cm P= 28,85 kN leq= 9594 cma
= 2519 kN.cm P= 31,49 kN leq= 9506 cma
M= 2729 kN.cm P= 34,11 kN leq= 9443 cma4
2940 kN.cm 36,75 kN 9397 cma4

Com o auxilio do programa Ftool (Martha, 2008), sao obtidos os valores das
flechas (8), conforme a tabela 6.7:

Tabela 6.7 — Flechas para a viga com 3 ® 10 mm (NBR 6118)

(continua)
P= 0,00 kN 5= 0,00 mm
Pr= 8,01 kN or= 0,51 mm
P= 10,39 kN 6= 1,24 mm
P= 13,03 kN 5= 1,99 mm
P= 1566 kN 6= 2,72 mm
P= 18,30 kN 6= 3,42 mm
P= 20,94 kN 5= 4,09 mm
P= 23,58 kN 6= 4,73 mm
P= 26,21 kN 6= 5,36 mm

P= 28,85 kN 6= 597 mm
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Tabela 6.7 — Flechas para a viga com 3 ® 10mm (NBR 6118)

(concluséao)

P= 31,49 kN o= 6,57 mm
P= 34,11 kN 6= 7,16 mm
36,75 kN 7,75 mm

6.1.4 Momento de inércia médio

Neste exemplo, ao invés de realizar a integracao das curvaturas conforme
descrito em 6.1.1 e 6.1.2, utiliza-se um valor médio de momento de inércia para
cada elemento finito da viga discretizada.

Para cada valor de P atribuido, calcula-se o momento atuante (M,) de cada
secao (nd) da viga e, consequentemente, 0 momento de inércia equivalente de
acordo com a expressao de Branson (1965).

A partir dos momentos de inércia dos nés inicial e final, calcula-se o momento

de inércia médio (Imesgio) para o elemento finito segundo a equacéao 6.28:

lpego, =~ (6.28)

Em que:
li € 0 momento de inércia equivalente do ndé i (inicial);

li .1 € 0 momento de inércia equivalente do né i+1 (final).

Com os valores de Inggio Obtidos para cada elemento finito e com o auxilio do
programa Ftool (Martha, 2008), obtém-se a flecha (&) na metade do vao (n6 6). Esse
processo é repetido para cada valor de carga P atribuido.

A tabela 6.8 contém os valores das flechas (8) para cada carga P imposta
referente a viga com 3 barras de 10mm de armadura longitudinal:
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Tabela 6.8 — Flechas para a viga com 3 ® 10 mm (Imgaio)

P= 0,00 kN 6= 0,00 mm

Pr= 8,01 kN or= 0,51 mm
P= 10,39 kN 6= 1,13 mm

P= 13,03 kN 6= 1,92 mm

P= 15,66 kN 6= 2,65 mm

P= 18,30 kN 6= 3,38 mm

P= 20,94 kN 6= 4,05 mm

P= 23,58 kN 6= 4,69 mm

P= 26,21 kN 6= 531 mm

P= 128,85 kN 6= 590 mm

P= 31,49 kN 5= 6,49 mm

P= 34,11 kN 6= 7,10 mm

36,75 kN 7,70 mm

Pu= 37,78 kN du= 35,00 mm

6.1.5 Comparacoes

As flechas tedricas das vigas obtidas com os quatro modelos que consideram
a NLF (itens 6.1.1 a 6.1.4) sdo confrontadas com as flechas experimentais dos
ensaios realizados por Alvares (1993).

Apenas para fins elucidativos, sédo langadas as flechas obtidas por meio de
analise linear (deslocamentos proporcionais as cargas aplicadas).

As figuras 6.12, 6.13 e 6.14 ilustram as comparacdes para cada taxa de
armadura:
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N N W
o U»u1 O

Carga P (kN)

Carga Aplicada (P) x Flecha (d)
(Vigacom 3 ® 10 mm)

NBR 6118
=4&=|nércia Média
—e—Branson (1965)
—a—Ghali e Favre (1986)
—s—Experimento 1
—¥*—Experimento 2

- Analise Linear

Flecha (mm)

Figura 6.12 — Flechas para a viga com 3 ® 10 mm.

B b
o un

Carga P (kN)
GS&R8&&H

=
o

Carga Aplicada (P) x Flecha (d)
(Vigacom 5 ® 10 mm)

NBR 6118
. 7
. —o—Inércia Média
. 7 —e—Branson (1965)
Sy —A—Ghali e Favre (1986)
. e —a— Experimento 1
.';}f —»*—Experimento 2
y’ —Anélise Linear
0 2 4 6 8 10 12
Flecha (mm)

Figura 6.13 — Flechas para a viga com 5 ® 10 mm.



96

Carga Aplicada (P) x Flecha (d)
(Vigacom 7 ® 10 mm)
75
ne . e T hbnons
65 . =
60 —' — =¢=|nércia Média
=2 7 = 3
€:1 7 - 3 ——Branson (1963)
47 78
el ——Ghali e Favre (1986)
s> 7y -
S . L —a—Experimento 1
o> L. =
15 .’ —¥—Experimento 2
10 F’
5 = Analise Linear
5
0 2 4 6 8 10 12 14
Flecha (mm)

Figura 6.14 — Flechas para a viga com 7 ® 10 mm.

Da andlise dos graficos percebe-se que os modelos tedricos resultam em
flechas com valores muito semelhantes entre si, os quais também fornecem uma
boa aproximacao perante os valores experimentais.

Nesse caso, o emprego de um modelo simplificado, como o sugerido pela
NBR 6118 (ABNT, 2007), torna-se bastante conveniente em vez da utilizacdo de
modelos ndo-lineares mais complexos. Entretanto esses ultimos, por representarem
mais fielmente o comportamento dos materiais aco e concreto, tém sua importancia
como fonte de referéncia para quaisquer outras analises.

A reta correspondente a andlise puramente linear comprova a limitacdo da
utilizacdo desse tipo de andlise, que nao deve ser empregada para a estimativa de
flechas em vigas.

Os diagramas momento-curvatura fornecidos pelas analises que empregam
0os modelos de Branson (1965) e Ghali e Favre (1986) podem ser comparados pelas
figuras 6.15,6.16 € 6.17:
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Momento (kN.cm)

N
o
o
o

Diagrama momento-curvatura
(Viga com 3 @ 10 mm)

—eo—Branson (1965)

—&—Ghali e Favre (1986)

2
Curvatura (cm) R

Figura 6.15 — Diagrama momento-curvatura para viga com 3 ® 10 mm.

Momento (kN.cm)

‘1‘llll||

5000
4500
4000
3500
3000
2500
2000
1500
1000

500

o
o
o
o
o

’

Diagrama momento-curvatura
(Vigacom 5 ® 10 mm)

—e—Branson (1965)

—a— Ghali e Favre (1986)

2
Curvatura (cm) R

Figura 6.16 — Diagrama momento-curvatura para viga com 5 ® 10 mm.
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Diagrama momento-curvatura

(Vigacom 7 ® 10 mm)
6000

5500
5000
4500
4000
3500
3000
2500
2000
1500
1000
500
0

0,0000

—eo—Branson (1965)

—&—Ghali e Favre (1986)

Momento (kN.cm)

\

Curvatura (cm) 0,0002

Figura 6.17 — Diagrama momento-curvatura para viga com 7 ® 10 mm.

Nota-se pelos graficos que, a utilizacao de um ou outro modelo, mesmo com
a variacao da taxa de armadura, resulta em valores praticamente iguais. Dessa
maneira, a opgcao por um ou outro método em verificacbes de flechas no ELS

(Estadio 1), fica a cargo do usuario.

6.2 Exemplo 2

As flechas experimentais, obtidas do ensaio de uma viga biapoiada realizado
por Bresler e Scordelis (1963), sdo empregadas para as comparacées neste
exemplo. Tais resultados, bastante confiaveis, sdo de grande apreciacdo pela
comunidade cientifica visto que diversos autores utilizam-se dos mesmos em seus
trabalhos.

Todas as informacdes relevantes, para o célculo das flechas tedricas da viga,
foram apresentadas por Oliveira (1997) e estdo organizadas na tabela 6.9 e na
figura 6.18. As unidades do trabalho original de Bresler e Scordelis (1963) sao
convertidas para as unidades usuais utilizadas no Brasil. Os parametros mecanicos,
obtidos experimentalmente, sdo apresentados com a nomenclatura correspondente

nas normas brasileiras.



99

Tabela 6.9- Parametros mecanicos dos materiais (exemplo 2)

Modulo de elasticidade secante do concreto Ecs = 2320 kN/cm?
Médulo de elasticidade do aco de armadura passiva Es = 19546 kN/cm?
Resisténcia do concreto a tragédo direta fo = 0,234 kN/cm?

Resisténcia a compressao do concreto fo= 2,22 kN/cm?

Resisténcia ao escoamento do aco de armadura passiva fy,=42 kN/cm?

P _2286cm
¥ gl | Tele
& |8
= . =
: & |4 N
R
3.66 m = S .
~ J’ A:=2581cms

Figura 6.18 — Armacao e geometria da viga biapoiada - Bresler e Scordelis (1963).
Fonte: Adaptado de Oliveira (1997).

As flechas tedricas sao obtidas por meio de analise ndo-linear com o emprego
de dois dos modelos apresentados no exemplo anterior. Sdo estes: modelo nao-
linear de Branson (1965) e modelo nao-linear de Ghali e Favre (1986). Os demais
modelos ndo sdo expostos, pois apresentam respostas bastante semelhantes aos
dois sugeridos para este exemplo. Novamente a reta que representa a analise

puramente linear é langada para fins demonstrativos.

6.2.1 Integracao das curvaturas e emprego dos modelos de Branson (1965) e Ghali
e Favre (1986)

As etapas para obtencdo das flechas da viga, utilizando os modelos de
Branson e de Ghali e Favre sdo detalhadas no exemplo 1. Apresentam-se

diretamente os resultados dos procedimentos numéricos descritos e, elucidam-se
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apenas passos ndo contemplados anteriormente. As andlises séo limitadas até o
inicio da plastificacdo da secdo. Neste caso, pelo fato de a viga apresentar uma
elevada taxa de armadura de tracao, o inicio da plastificacdo ocorre pelo concreto,
que atinge a deformagao de 0,002 antes do inicio do escoamento das armaduras
longitudinais.

Depois de realizadas as etapas de calculo, chegam-se aos seguintes
resultados:

Oe = 8,424;

As = 25,81 cm?;

h = 55,25 cm;

bw = 22,86 cm;

d=4572 cm;

x; = 30,28 cm;

|| = 381944 cm*;

Ponto A [(1/r),, M{]: (1/r), = 6,063.10° cm™, M, = 5373 kN.cm;
Yi = 24,96 cm;

Xy =21,47 cm;

ly = 203258 cm*;

Ponto B [(1/r)y, My]: (1/r), = 8,900.10° cm™, M, = 26694 kN.cm;
B1 =1 para barras de alta aderéncia (com nervuras);

B> = 1. para o primeiro carregamento; cargas pouco repetitivas, nao

permanentes ;

Os valores das cargas P e as respectivas flechas obtidas com o modelo de

Branson e de Ghali e Favre estdo indicados nas tabelas 6.10 € 6.11:

Tabela 6.10 — Flechas para a viga biapoiada — Modelo de Branson

(continua)
P= 0 kN 0= 0,00 mm
Pr= 59 kN or= 0,61 mm
P= 85 kN 6= 1,21 mm

P= 117 kN 5= 2,04 mm
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Tabela 6.10 — Flechas para a viga biapoiada — Modelo de Branson

(concluséao)

P= 149 kN 6= 2,86 mm
P= 181 kN 6= 3,62 mm
P= 213 kN o= 4,37 mm
P= 245 kN 6= 5,10 mm
P= 277 kN 6= 5,82 mm

292 kN 6,18 mm

Tabela 6.11 — Flechas para a viga biapoiada — Modelo de Ghali e Favre

P= 0 kN 0= 0,00 mm
Pr= 59 kN or= 0,61 mm
P= 85 kN 6= 1,17 mm
P= 117 kN 6= 1,92 mm
P= 149 kN o= 2,69 mm
P= 181 kN 6= 3,43 mm
P= 213 kN 5= 4,17 mm
P= 245 kN 6= 4,90 mm
P= 277 kN o= 5,62 mm

292 kN 6,01 mm

6.2.2 Comparacoes

As flechas dos modelos teédricos propostos sdo comparadas com as flechas
experimentais obtidas por Bresler e Scordelis (1963), como indicado pela figura 6.19:
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Carga Aplicada (P) x Flecha (8)
350

300

“d —eo—Branson (1965)
© Y
o 150 > -
= Lo —Andlise Linear
O 100 >
2
50 '- —o—Experimento
0
0 8

4
Flecha (mm)

Figura 6.19 — Flechas para a viga biapoiada - Bresler e Scordelis (1963).

Pelo grafico, percebe-se que os modelos de Branson (1965) e Ghali Favre
(1986) representam de forma bastante satisfatéria o comportamento da viga,
apresentando resultados muito préximos dos valores experimentais, especialmente
no Estédio I, confirmando os resultados obtidos no exemplo 1.

A andlise puramente linear mostra-se, mais uma vez, ineficaz em estimar as
flechas em vigas.

6.3 Exemplo 3

Neste exemplo é apresentado o dimensionamento das armaduras de uma
viga biengastada hipotética (figura 6.20) com a utilizacao de trés métodos de célculo:
analise linear sem redistribuicado de esforcos, analise linear com redistribuicido de
esforgos e analise pléstica. A intencao € mostrar como a NLF pode ser considerada
em procedimentos de projeto associados ao ELU.
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[t v v v v v v v v vy i]a
[+ v v b v v b v vy vy

7 R
A7 C N
A [
A ~
L

Figura 6.20 — Viga biengastada.

A seguir sdo detalhadas as etapas para o dimensionamento das armaduras
longitudinais das secées de momento negativo maximo (secoes A e B) e da secao
de momento positivo maximo (secao C) no ELU. Os dados necessarios ao calculo
da viga estao organizados na tabela 6.12:

Tabela 6.12— Dados do exemplo 3

Vao da viga

L =600 cm

Acbes permanentes caracteristicas

k= 0,25 kN/cm

Acdes variaveis caracteristicas

gk = 0,08 kN/cm

Largura da viga bw=25cm
Altura da viga h=50cm
Coeficiente de ponderacao das agdes permanentes Yo=1,4
Coeficiente de ponderacao das agdes variaveis Yo=1,4
Resisténcia caracteristica do concreto fac = 25 MPa
Coeficiente de ponderacao da resisténcia do concreto Ye=1,4
Coeficiente de ponderacao da resisténcia do aco Ys = 1,15
Resisténcia ao escoamento do ago f, = 50 kN/cm?
Distancia das faces da secao aos eixos das armaduras 5cm

Momento de inércia da secao bruta de concreto

lo = 260417 cm*

Médulo de elasticidade do aco

E< = 21000 kN/cm?




104

Admite-se apenas uma camada de armadura tracionada, dimensionando-se a
viga com armadura simples.

Primeiramente calcula-se o modulo de elasticidade secante do concreto
segundo a equagao 6.29:

E., =0,85-5600-,/f, (6.29)

Chega-se entdo a E¢s = 23800 MPa = 2380 kN/cm?.
Aplicam-se os coeficientes de ponderacdes das acdes, correspondentes a
cada uma das acdes atuantes na viga, segundo as equacbes 6.30 e 6.31,

respectivamente, para as acdes permanentes e variaveis:

1,4-9, =1,4-0,25=0,35kN/cm (6.30)
1,4-9, =1,4-0,08=0,112kN/cm (6.31)

O carregamento total atuante na viga, igual a 0,462 kN/cm, é obtido da soma
das acdes resultantes.

A estrutura é resolvida no programa Ftool (Martha, 2008), utilizando a inércia
bruta da secao (I) e o mdédulo de elasticidade secante (E.s) do concreto como
parametros de entrada. Os resultados séo indicados nas figuras 6.21, 6.22 e 6.23:

0,462 kN/cm
ST DELL LT LLL DL LT LT L

600 cm

Figura 6.21 — Lancamento da estrutura no programa Ftool (Martha, 2008).
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13860 kN.cm 13860 kN.cm
J 0 kN.cm 0 kH:Tm
\%4‘3350 Nem | 13860 kN.crr‘l\'%/
6930 kN.
138,6 kN cm 138,6 kN

Lﬂr 8 cmaLi 3464 cm—‘Lzr 8 EmJ

Figura 6.22 — Diagrama de Momento Fletor (DMF).

138,6 kN

e

138,6 kN

Figura 6.23 — Diagrama de Esforco Cortante (DEC).

Posteriormente procede-se o dimensionamento da viga por cada um dos

métodos propostos.

6.3.1 Analise linear sem redistribuicao de esforcos

A partir dos dados da tabela 6.12 obtém-se a resisténcia de projeto do
concreto (fcq), @ resisténcia de projeto do aco (fyq) e a altura util da viga (d),

respectivamente, conforme as equacodes 6.32, 6.33 e 6.34:

f = % =1,786 kN/cm’ (6.32)
50
f, = =43,48kN/cm’ (6.33)

1,15
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d=50-5=45cm (6.34)

Com o valor da distancia util € possivel encontrar os limites dos dominios de
deformacao do ELU por solicitagdes normais. O limite entre os dominios 2 e 3 é
dado pela equacgéo 6.35 e o limite entre os dominios 3 e 4 (aco CA-50) € dado pela
equacgao 6.36:

X,; =0,259d=0,259-45=11,66cm (6.35)
X5 =0,628d=0,628-45=28,26cm (6.36)

O momento de calculo (Msg) para os apoios de extremidade € igual a 13860
kN.cm. Com esse valor descobre-se em qual dominio de deformacao se encontra a
secao. Para tal é utilizada a equacao 6.37, em que os coeficientes a e B, definidos

anteriormente no exemplo 1, assumem os valores de 0,85 e 0,80 respectivamente.
M, =a-B-f,-(b, -x) (d-0,4x) (6.37)

Substituindo-se valores, chega-se a x=11,28 cm, ou seja, a peca encontra-se
no dominio 2.

Em seguida, é necessaria a verificacdo da condicdo de ductilidade dos
apoios, impondo a condicdo de que, para concretos com fi menores ou iguais a 35
MPa, o valor de x/d deve ser menor ou igual a 0,5:

x_128 4051205

Logo, a condicéao € satisfeita.

E calculada ento a area de armadura negativa através da equacio 6.38:

M, 13860

A= = =7,873cm’ _
*T 7.0, 40,49.4348 (6.38)

Em que:
z=d-0,4x=45-0,4 (11,28) = 40,49 cm é o brago de avalanca;

os = fyq € a tensdo na armadura tracionada.
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Para a secdo de maximo momento positivo procede-se da mesma maneira:
Msq = 6930 kN.cm;

Msq = 0,68+fcq*(bw'X)*(d — 0,4-X):

6930 = 0,68:1,786+(25x)*(45 - 0,4'x) — x = 5,33 cm (dominio 2);
z=d-0,4x=45-0,4-(5,33) = 42,87 cm

As = Mgg/(z'05) = 6930/(42,87-43,48) = 3,718 cm?.

6.3.2 Analise linear com redistribuicao de esforcos

Para a analise linear com redistribuicdo de esforcos, o coeficiente de
redistribuicao (3) adotado vale 0,75 (valor minimo permitido pela NBR 6118 (ABNT,
2007) para este caso). Conhecido esse valor, efetua-se a reducdo dos momentos de
extremidade da viga proposta e chega-se na area de armadura necessaria. Sao

utilizadas novamente as equacdes do item anterior:

Msq = 0,75+ 13860 = 10395 kN.cm;

Msq = 0,68+fcq*(bw'X)*(d — 0,4X) :

10395 = 0,68-1,786-(25x)*(45 - 0,4'x) — x = 8,21 cm (dominio 2);
z=d-0,4x=45-0,4:(8,21) = 41,72 cm

As = Mgy/(z:05) = 10395/(41,72:43,48) = 5,731 cm®.

E necesséria a verificagdo da restricdo imposta pela NBR 6118 (ABNT, 2007)

sobre os valores de 6 para concretos com fi menores ou iguais a 35 MPa:

§>044 +1 ,25(3} —0,44+1 ,25(%) ~ 0,668

Logo, a restricao é satisfeita, pois 6 = 0,75.

A reducdo dos momentos nos apoios exige a corre¢cdo dos valores dos
esforgos cortantes e dos momentos fletores positivos. Tal correcao pode ser feita por

equilibrio (figura 6.24):
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3 277.2 kN .
|
|
k| l [
10395 kN.cm + 10395 kN.cm
| |
! 300 em !
| |
! 600 cm !

Figura 6.24 — Correcao de momentos positivos e esforcos cortantes (redistribuicao

de esforgos).

Por equilibrio de forcas e momentos, os esforcos cortantes Va e Vg sao
obtidos com as equacdes 6.39 e 6.40:

3'M, =10395 —(277,2-300 )+ (V, -600 )—10395 = 0 — V, =138,6 kN (6.39)
> F, =V, +V, —277,2 =0 -V, +138,6 —-277,2=0 -V, =138,6 kN (6.40)

Por tratar-se de um problema simples (viga biengastada com carga
uniformemente distribuida), os esforcos cortantes ndo sofreram alteracbes em
relacdo a analise linear sem redistribuicdo. Entretanto, em casos mais gerais de
vigas com maior niumero de tramos e carregamentos diferentes, podem ocorrer
alteracdes nos diagramas de esforgcos cortantes ap6s a redistribuicdo de momentos.

Para obter o maximo momento positivo, procede-se ao equilibrio da se¢éo no

ponto de esforco cortante nulo (equacéo 6.41):

M., =—-10395+138,6—(0,462-300-150) =10395kN.cm (6.41)

A figura 6.25 ilustra o diagrama de momentos fletores apés a redistribuicao de
esforgos:
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10395 kN.cm 10395 kN.cm

0 kN.cm 0 kH:Tm

10395 kN.cm

=126, 8 crm-=-

HME4A cm————==126.8 cm--

Figura 6.25 — DMF apds a redistribuicao de esforcgos.

Conhecido o valor do maximo momento positivo é calculada a area de
armadura para a secdo do mesmo:
As = 5,731 cm®.

6.3.3 Comparacoes

A figura 6.26 apresenta as taxas de armaduras finais para os dois métodos de

analise propostos:

Analise Linear SEM redistribuicdo de esforcos

TATICM? [ 7 §73cn

3.718 cm?

il Hids
A

Analise Linear COM redistribuicdo de esforgos

5,731 M [ 5,731cm?

E73cm?

il v
AN

Figura 6.26 — Armaduras finais: Analise linear sem e com redistribuicao de esforcos.
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Nota-se que a andlise com redistribuicdo de esforgcos produz uma tendéncia
de uniformizacdo das armaduras ao longo da viga Soma-se a isso o fato de que a
reducdo das armaduras negativas evita o congestionamento de barras na regido dos
apoios e possibilita a reducdo dos didmetros das mesmas, favorecendo as

condigbes de ancoragem.

6.3.4 Analise plastica

6.3.4.1 Analise plastica aplicada ao item 6.3.2

Com o intuito de avaliar a reserva de resisténcia da viga com as armaduras
obtidas a partir da analise linear com redistribuicao, empregam-se as mesmas areas

de ago obtidas no item 6.3.2, conforme a figura 6.27:

5731 cm® 5731 cm®

5731 cm?

Figura 6.27 — Armaduras definidas a partir da analise linear com redistribuicao.

Em seguida calcula-se o momento de plastificacdo das armaduras. Em geral,
as vigas sao projetadas para que a plastificacdo total da secdo ocorra com o
escoamento das armaduras tracionadas. Logo, a resultante da armadura é calculada

pela equacao 6.42:

(6.42)
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Por sua vez, a resultante de compressao no concreto € obtida pela equacgao
6.43:

R, =068-f, b, X (6.43)

w

Para haver equilibrio na secao, igualam-se ambas as resultantes, obtendo-se

o valor de x, de acordo com a equacéao 6.44:

R,=R, —»A,-f,=068f,-b, -x— x=821— Dominio 2 (6.44)

O brago de alavanca vale z=d — 0,4'x =45 — 0,4+(8,21) = 41,72 cm.
O momento de plastificagdo é finalmente calculado pela equagao 6.45:

M, =R, -z=R_ -(d-0,4-x)=0,68-, b, -x-(d—0,4-x)=10395kN.cm  (6.45)

Para obter o limite superior da carga de colapso, aplica-se o teorema
cinematico (equacao 6.46). Definindo-se um mecanismo cinematicamente
admissivel (figura 6.28) e sabendo-se que o trabalho das forgas externas é igual ao
trabalho desenvolvido na formacéao das rotulas plasticas:

FEEEEEEEE'

L2 L2

Figura 6.28 — Mecanismo cinematicamente admissivel.

16M , 16 -10395
L2 600 °

p= = 0,462 kN/cm (6.46)
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Para obter o limite inferior da carga de colapso, aplica-se o teorema estatico
(equacdo 6.47) definindo-se um diagrama de momento fletor estaticamente
admissivel conforme figura 6.29:

|"-.-'1 b A
P ‘ T r|l"Illli' /

L] - C Jf.f'“l ne :
el

Figura 6.29 — DMF estaticamente admissivel.

16M , 16 -10395
L2 600 2

p = = 0,462 kN/cm (6.47)

A carpa de colapso (py) € obtida pelo teorema da unicidade (equacéao 6.48):
p, = 0462 KkN/cm (6.48)

Para que a viga atinja a carga de colapso calculada conforme o mecanismo
previsto na figura 6.28, € necessaria a verificacdo da capacidade de rotacao plastica
(6p1) dos apoios da viga, conforme critérios estabelecidos na figura 6.30:

1000 0,
\ g )
20 i
‘\_I ‘ 2] S \ ago CA-60
a
’ . 10 an N S demais agos
a 1 ‘\\ \’\‘\
A \“-:-:
pL -

\Kw{

.

0 01 02 03 04 05 x/d

Figura 6.30 — Capacidade de rotacéo de rotulas plasticas.
Fonte: Adaptado da NBR 6118 (ABNT, 2007).
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Em que:

Curva 1: para x 2 0,17d — 8y = (0,002-d)/x
Curva 2: para x 2 0,15d — 8, = (0,0035-d)/x
Para a/d # 6 - 6, ((a/d)/6) "

Para apoio de extremidade > (6,-((a/d)/6)"?)/2

O valor de a, conforme figura 6.22, vale 126,8.2 = 253,6 cm. Dessa maneira:

a8_2930 56426
d_ 45

Dessa forma, a capacidade de rotacdo plastica é dada pela equacdo 6.49
(curva 2 da figura 6.30), visto que 0 a aco adotado é de classe 50 (CA-50).

pl 2

(6.49)

Substituindo valores, chega-se a 6, = 9,298.107° rad.

A capacidade de rotacdo plastica deve ser maior ou igual que a rotagao
plastica necessaria para a formacao do mecanismo da figura 6.29. Sabendo que,
imediatamente antes da formacao da terceira rotula plastica (metade do vao), a viga
se comporta como uma viga birotulada, pode-se deduzir que a rotacdo 8 assume o

valor dado pela equagéo 6.50:

S-M,-L
0=——— (6.50)
48 - El
Em que:
Mp = 10395 kN.cm;
L =600 cm;
El = Ecs*lii;

Ecs = 2380 kN/cm?;

i = (Dw X2}/ 12 + by (x1/2)? + Qe A (d—Xy1)? = 69419 cm*;
bw X" (Xi/2) + 0g*As*(d=xy) = 0 = x;; = 11,62 cm;

bw = 25 cm;
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0 = E¢/Ecs = (21000 kN/cm?)/(2380 kN/cm?) = 8,824;
As = 5,731 cm?.

A rotagao plastica necessaria para a formagédo do mecanismo assume o valor

de 8 = 3,932.10 rad. Logo a condi¢do de que 6,1 = B esta satisfeita.

Na figura 6.31 observa-se o grafico da carga aplicada versus deslocamento
na metade do vao:

Carga (kN)
A
0.462 Colapso
0,347
Primeira(s) Rdtula(s)
Deslocamento (cm
0,0944 0,5663 > cm)

Figura 6.31 — Carga aplicada versus deslocamento na metade do vao.

6.3.5 Comparacoes

A andlise plastica conduz, para a viga projetada a partir de analise linear com
redistribuicdo (6=0,75), a uma carga de colapso no valor de 0,462 kN/cm, valor esse
igual a acao de célculo da combinagao ultima.

Analisando esse quadro, percebe-se que a disposicdo e a quantidade das
armaduras obtidas com a andlise sem redistribuicdio n&o promovem o
aproveitamento de toda a capacidade resistente dos materiais aco e concreto, pois
nesse caso a estrutura ainda teria condicées de suportar mais carga além da qual

realmente estd submetida (existe uma reserva de resisténcia).
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A analise com redistribuicdo de esforgcos conduz a uma distribuicao de
armaduras que contribui para um melhor aproveitamento da resisténcia dos
materiais.

De uma maneira geral, a andlise plastica permite a consideracao de toda a
capacidade resistente das sec¢des, o conhecimento da carga de colapso e também
do mecanismo de colapso. Entretanto, ainda é uma simplificacdo de uma analise
nao-linear e sua aplicagdo se restringe a estruturas relativamente simples, tais como

vigas e pérticos de um andar.

6.4 Exemplo 4

Este exemplo trata da mesma viga abordada no exemplo 3 (mesmo vao,
mesmas vinculagdes, carregamentos e materiais estruturais), cujas principais

informacdes estdo resumidas na figura 6.32:

0,282 kN/em AcoOes caracteristicas

WU T na viga:

Permanentes:
Ok = 25kKN/m
Variaveis:

0k = 8KN/m

M M;z
Combinacoes de acées:

|<7 By 4>-| ELU: (dimensionamento

\[\ 6 78 910111213141516 /1/ o1 armaduras)

: 1} 1'815 20 pg = 1,4.0« + 1,40« = 46,2
L kN/m

I, 7

ELS: Quase-Permanente

—F5cm ——[*5¢cm (célculo de flechas)
E E E T,B?B m= pserv = 1 ,0_gk + 054'qk =
o [ o 28,2kN/m
2 3 . @ 2

: 3,718 ocm* 1.859 cm? Materiais:
——l—¥5 — — )
cm —£5cm —=5cm Concreto: C25
95 om 25 om Aco: CA-50

Figura 6.32 — Viga biengastada do exemplo 4.
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As armaduras longitudinais sdo definidas a partir da analise linear sem
redistribuicdo realizada no item 6.3.1. As armaduras longitudinais inferiores das
secoes dos apoios sdo obtidas a partir da obrigatoriedade imposta pela NBR 6118
(ABNT, 2007) de se estender uma fracao das armaduras tracionadas da secgéo de
maximo momento positivo para os apoios. As secdes com armadura dupla
estendem-se em 120 cm para cada extremidade da viga, enquanto a secao com
armadura simples estende-se nos restantes 360 cm do trecho central da viga (figura
6.33).

7,873 cm® 7,873 cm®
1,859 cm?® 3,718 cm?® 1,858 cm?®
L |- [ [
< ]
120 cm 360 cm 120 cm

Figura 6.33 — Secao longitudinal da viga do exemplo 4.

O objetivo principal deste exemplo é a comparacao das flechas imediatas
fornecidas pelos métodos aproximados propostos pela NBR 6118 (ABNT, 2007) e
pelo IBRACON (2007) com as flechas fornecidas por uma analise n&o-linear
(referéncia). Também é objetivo deste exemplo avaliar quantitativamente as
diferencas obtidas entre a analise puramente linear e as demais analises (nao-
lineares ou lineares corrigidas para levar em conta a NLF), tanto em ELU quanto em
ELS. Para a analise de flechas no ELS, escolhe-se a combinagdo quase-
permanente.

Os coeficientes de ponderacao da resisténcia dos materiais no ELS séo: aco:
vs = 1,0; concreto: v, = 1,0. Para o ELU, v = 1,15 e v, = 1,4. Tais coeficientes sédo
utilizados para a obtencao dos parametros de resisténcia dos materiais descritos na
tabela 6.13. Os valores do mdédulo de elasticidade secante do concreto (Ecs) e da
resisténcia a tracao direta (f) do concreto sdo avaliados a partir de correlagées com
a resisténcia a compressao caracteristica (f.), apresentadas pela NBR 6118 (ABNT,
2007).



117

Tabela 6.13 — Parametros mecénicas dos materiais (exemplo 4)

Modulo de elasticidade secante do concreto

Ees = 2380 kN/cm?

Médulo de elasticidade do aco de armadura passiva

E< = 21000 kN/cm?

Resisténcia do concreto a tracao direta (ELS)

fo = 0,1795 kN/cm?

Resisténcia a compressao do concreto (ELS)

fo= 2,5 kN/cm?

Resisténcia ao escoamento do ago (ELS)

f, = 50 kN/cm?

Resisténcia do concreto a tracao direta (ELU)

fo = 0,1282 kN/cm?

Resisténcia a compressao do concreto (ELU)

fo= 1,79 kN/cm?

Resisténcia ao escoamento do ago (ELU)

f,= 43,48 kN/cm?

Os parametros que definem as relagdes momento-curvatura sao indicados

nas tabelas 6.14 e 6.15, respectivamente, para as secbes dos apoios e secao

central da viga.

Tabela 6.14 — Regidao de momentos negativos (apoios)

(continua)
Momento de inércia do estadio | | = 293922 cm*
Profundidade da linha neutra no estadio | X = 25,79 cm
Momento de inércia do estadio |l Iy = 90492 cm*
Profundidade da linha neutra no estadio |l xj= 12,95 cm
Momento de fissuracao (ELS) M, = 3270 kN.cm

Curvatura de fissuracao (ELS)

(1/r),= 4,675.10° cm™

Momento de plastificacao (ELS)

My= 15999 kN.cm

Curvatura de plastificacao (ELS)

(1/r)y=7,429.10° cm’’

Momento ultimo (ELS)

M, = 16355 kN.cm

Curvatura ultima (ELS)

(1/r), = 4,350.10* cm™

Momento de fissuracao (ELU)

M, = 2336 kN.cm

Curvatura de fissuracao (ELU)

(1/r),= 3,339.10° cm™

Momento de plastificacdo (ELU)

My= 13912 kN.cm

Curvatura de plastificagao (ELU)

(1/r)y = 6,460.10° cm’’



Tabela 6.14 — Regido de momentos negativos (apoios)

(concluséao)

Momento ultimo (ELU)

M, = 14060 kN.cm

Curvatura ultima (ELU)

(1/r)y=3,797.10* cm’

Tabela 6.15 — Regido de momentos positivos (seg¢ao central)

Momento de inércia do estadio | | = 273203 cm”
Profundidade da linha neutra no estadio | x;=25,51 cm
Momento de inércia do estadio Il |y = 48484 cm”*
Profundidade da linha neutra no estadio Il X =9,63 cm
Momento de fissuragao (ELS) M, = 3005 kN.cm

Curvatura de fissuracao (ELS)

(1/r), = 4,621.10° cm™

Momento de plastificacao (ELS)

My= 7769 kN.cm

Curvatura de plastificacao (ELS)

(1/r)y=6,732.10° cm’’

Momento ultimo (ELS)

M, = 8040 kN.cm

Curvatura ultima (ELS)

1/r)u = 8,002.10* cm
(

Momento de fissuracao (ELU)

M, = 2146 kN.cm

Curvatura de fissuracao (ELU)

1/r),=3,301.10° cm™’
(1/r)

Momento de plastificacdo (ELU)

My= 6755 kN.cm

Curvatura de plastificacao (ELU)

(1/r)y = 5,854.10° cm’’

Momento ultimo (ELU)

M, = 6930 kN.cm

Curvatura ultima (ELU)

1/r), = 6,573.10% cm™’
(1/r)

6.4.1 Estado Limite Ultimo (ELU)

Para o ELU, a viga é calculada através de andlise linear e nao-linear. A
andlise ndo-linear € realizada com o emprego do programa computacional NLVP —
desenvolvido em linguagem Fortran, pelo orientador deste trabalho, para a analise

nao-linear de porticos planos de concreto armado. Para elementos submetidos a
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flexdo simples, o programa também emprega o diagrama momento-curvatura da
figura 6.3, utilizado no exemplo 1. O carregamento é aplicado em 20 incrementos
iguais de carga. Para a solucdo do sistema nao-linear de equacoes, utiliza-se o
método de Newton-Raphson modificado, com tolerancia de 1% para a convergéncia
em forcas e em deslocamentos.

A andlise linear é resolvida com o auxilio do programa Ftool (Martha, 2008) e
os parametros de entrada indicados sdo o médulo de elasticidade secante do

concreto (Ecs = 2380 kN/cm?) e o momento de inércia da secdo bruta de concreto (I
= 260417 cm?).

6.4.1.1 Comparacoes

Os resultados obtidos sdo comparados de acordo com as figuras 6.34 e 6.35:

Carga Aplicada (P) x Flecha (d)

0,5

0,4

£
2 03 o
2 "' —e— Andlise N&o-Linear
X
o 0,2 ”' = Analise Linear
®©
O 0,1
5

0,0

0 4 8 12
Flecha (mm)

Figura 6.34 — Flechas no centro da viga ao longo da carga aplicada — ELU.
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Deslocamento nodal
123 456 7 8 9 1011121314 151617 18 192021

—_—
g 00
E 20
i) . .
c 40 —o— Analise Nao-Linear
)
g 6,0
o = Andlise Linear
o 80
8 10,0
(m]

12,0

Nos

Figura 6.35 — Deformada da viga para a carga ultima — ELU.

Os resultados dos graficos mencionados confirmam a ineficiéncia da analise
linear, também constatada nos exemplos anteriores, na simulacdo da resposta

estrutural de vigas de concreto em termos de deslocamentos.

6.4.2 Estado Limite de Servico (ELS)

Para o ELS, sao utilizados quatro métodos para as comparagdes. Sao estes:
analise linear, nao-linear (empregando o programa NLVP), o método da rigidez
equivalente proposta pela NBR 6118 (ABNT, 2007) (apresentado no exemplo 1) e o
método da rigidez equivalente ponderada proposto pelo IBRACON (2007). Esses
dois ultimos sdo analisados também com o auxilio do programa Ftool (Martha,
2008).

A viga é discretizada em 20 elementos de mesmo comprimento (figura 6.32) e
o carregamento é aplicado em 20 incrementos de carga. Como estimativa inicial,
emprega-se a inércia da secao bruta (I = 260417 cm*) para todo o vdo da viga. Com
os valores dos momentos atuantes nos apoios € na secao central (para cada valor
de carga aplicada), procede-se o calculo das inércias equivalentes da NBR 6118
(ABNT, 2007) (leg) € das inércias equivalentes ponderadas (legpond), Segundo as

equacgdes 6.27 (apresentada no exemplo 1) e 6.51 respectivamente:
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1
qu,pond :E[leq,1 '81 +qu,v 'av +qu,2 '82] (651)

Em que

leq,1 € dada pela equagéo 6.27 para o trecho 1 (a) da figura 6.32;

leqv € dada pela equagéo 6.27 para o trecho de momentos positivos (a,) da
figura 6.32;

leq,2 € dada pela equacéo 6.27 para o trecho 2 (ap) da figura 6.32.

Os valores de ai, a, € a» sao obtidos a partir da estimativa inicial (gerados
pelo programa Ftool (Martha, 2008)) e valem respectivamente 126,8 cm; 346,4 cm e
126,8 cm. A tabela 6.16 contém os valores das inércias calculadas com as equacdes
6.27 € 6.51:

Tabela 6.16 — Inércias para cada passo de carga

(continua)
Carga Mi=Mz  leg,t = legy2 M, legsv legspond leq
(kN/cm)  (kN.cm) (cm® (kN.cm)  (cm?) (cm*) (cm*)
1 0,014 423 293922 212 273203 | 281960 273203
2 0,028 846 293922 423 273203 | 281960 273203
3 0,042 1269 293922 635 273203 | 281960 273203
4 0,056 1692 293922 846 273203 | 281960 273203
5 0,071 2115 293922 1058 273203 | 281960 273203
6 0,085 2538 293922 1269 273203 | 281960 273203
7 0,099 2961 293922 1481 273203 | 281960 273203
8 0,113 3384 243858 1692 273203 | 260800 273203
9 0,127 3807 198206 1904 273203 | 241506 273203
10 0,141 4230 169015 2115 273203 | 229168 273203
11 0,155 4653 149488 2327 273203 | 220915 273203
12 0,169 5076 135934 2538 273203 | 215186 273203
13 0,183 5499 126233 2750 273203 | 211086 273203
14 0,197 5922 119108 2061 273203 | 208075 273203
15 0,212 6345 113758 3173 228526 | 180020 228526
16 0,226 6768 109663 3384 196834 | 159991 196834
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Tabela 6.16 — Inércias para cada passo de carga

(concluséao)

Carga M1 = M2 leg,1 = Mv leq,v leq,pond leq
(kN/ecm)  (kN.cm) leq,2 (cm4) (kN.cm) (cm4) (cm4) (cm4)
17 0,240 7191 106475 3596 172165 = 144401 172165
18 0,254 7614 103956 3807 152675 @ 132084 152675
19 0,268 8037 101940 4019 137074 | 122225 137074
20 0,282 8460 100307 4230 124439 | 114240 124439

dos deslocamentos verticais.

Os valores das inércias dos elementos ao longo do vao (tabela 6.16) séao
processados novamente no programa FTOOL (MARTHA, 2008) para a obtencao

6.4.2.1 Comparacoes

As flechas (no centro da viga) imediatas obtidas a partir de analise linear, nao-

linear e com os métodos aproximados sdo indicadas nas figuras 6.36 e 6.37:

Carga P (kN/cm)

0,32
0,28
0,24
0,20
0,16
0,12
0,08
0,04
0,00

Carga Aplicada (P) x Flecha (d)

Flechaz(mm)

Rigidez Equivalente da NBR
6118

—o— Analise Nao-Linear

—o—Rigidez Equivalente
Ponderada do IBRACON

— Analise Linear

Figura 6.36 — Flechas imediatas com diferentes analises — ELS.
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Da andlise do grafico, pode-se perceber um afastamento maior entre os
valores de flechas fornecidos pelos métodos aproximados no trecho correspondente
ao carregamento de 0,14 kN/cm até 0,20 kN/cm. Esta peculiaridade se deve ao fato
de que o método da NBR 6118 (ABNT, 2007) considera apenas a rigidez do trecho
de momentos positivos, enquanto que o método do IBRACON (2007) leva em conta
a influéncia das armaduras negativas. Apesar disso, no geral, tais métodos fornecem

resultados bastante satisfatérios quando comparados aos da analise nao-linear.

Deslocamento nodal

123 456 7 8 91011121314151617 1819 2021

Rigidez Equivalente
daNBR 6118

—o— Analise Nao-Linear

—o—Rigidez Equivalente
Ponderada do
IBRACON

— Analise Linear

Deslocamento (mm)

Figura 6.37 — Deformada da viga para a carga da combinacado quase-permanente —
ELS.

No deslocamento né a n6é da viga (deformada), o método da NBR 6118
(ABNT, 2007) esta mais proximo daquele obtido por meio de analise nao-linear (que
€ 0 modelo de referéncia). Entretanto, os resultados do modelo proposto pelo
IBRACON (2007) ndo se afastam muito do modelo de referéncia (flecha

superestimada em apenas 14%), estando a favor da seguranca.
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6.5 Exemplo 5

Este exemplo trata-se de um pértico plano de concreto armado hipotético, de
um edificio comercial de 4 pavimentos (figura 6.38 e 6.39). O principal objetivo deste
exemplo é a avaliacdo de resultados fornecidos por métodos aproximados que

visam a consideracdo da NLF em analises lineares corrigidas, tanto para

procedimentos de ELU quanto para ELS.

As armaduras sao definidas a partir de uma analise linear, com a
consideracao simplificada da NLF e da NLG. Para a NLF, adota-se os valores
recomendados pela NBR 6118 (ABNT, 2007): momento de inércia das vigas igual a
0,4.1; e, para os pilares, igual a 0,8.l.. A NLG (efeitos globais de segunda ordem) é

considerada através do coeficiente v,.

P2 P3
P1 V1(20x40) _ (30x30) (30x30)
(30x30) O 7 N s
| |
L1 | | L2
(h=12) | | (h=12)
P4 | P5| PG
(35x35) | | V2(20:40) | || (35435) |(35x35)
[ 1 ] —
T
il |
=) L3 EZ|= L4 —
3 (h=12) fl% | (h=12) §
L} = =
5 Elﬁ | &
- g | p P?Ja ot pg
p7 Ll V3(20x40) 1](30x30) |[(30x30)
(30x30) — ]
! |
500 500

Figura 6.38 — Planta estrutural do edificio.

500

500
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! V5 V5
-
|
! V5 V5
| £
! V5 V5 -
-
|
! V5 V5
=
Ill Ll T T
P8 P5 P2

I - |

I B m 1 Bm |

Figura 6.39 — Pértico plano escolhido.

A sequir, sao relacionados todos os dados pertinentes utilizados na analise

estrutural do pértico:

a) Dados para a definicdo das acdes verticais:
Lajes:
Peso especifico do concreto armado: 25 kN/m?;
Peso préprio de revestimentos e pisos: 1,0 kN/m?;
Sobrecarga: 2,0 kN/m?.
Vigas:
Peso especifico do concreto armado: 25 kN/m?;
Paredes: 2,5 kN/m? de alvenaria.
Pilares:
Cargas concentradas:
P8: cargas correspondentes a V3: 100 kN;
P5: cargas correspondentes a V2: 200 kN;
P2: cargas correspondentes a V1: 100 kN.

b) Dados para a definicdo das a¢des horizontais:
Velocidade basica do vento: Vo = 40 m/s

Topografia do terreno: Terreno plano com poucas ondulacdes (S = 1);
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Rugosidade do terreno: Terreno localizado em zona urbana, coberto
por diversos obstaculos. Cota média dos obstaculos estimada em
10 m. (Categoria 1V);

Classe de edificacao: classe A;

Fator Estatistico: S; = 1;

Coeficiente de arrasto (Cg): 1,16 (vento n&o turbulento);

Altura entre pisos: 3 m;

Largura de influéncia (portico isolado): 5 m.

c) Dados sobre os materiais estruturais escolhidos:

Concreto: C25;
Aco das armaduras longitudinais de vigas e pilares: CA-50;

d) Dados sobre as a¢des consideradas:

Acles permanentes (yy = 1,4):
Fy — acdes permanentes de peso proprio.
Acoes variaveis (yq = 1,4):
Fq.s00 — agoes variaveis de sobrecarga (yo = 0,7/ w2 = 0,4);

Fq, vento — agdes variaveis de vento (yo = 0,6/ y, = 0,0).

Em que:

Wo € Yo sdo os coeficientes de ponderacdo das agdes referentes aos
fatores de combinacdo e de redugdo, respectivamente, para a
consideracao da simultaneidade das acoes;

Y9 € Yq S@0 os coeficientes de ponderacdo das agbes referentes a
consideracdao da variabilidade das acdes e aproximacbes feitas em

projeto.

e) Combinacodes utilizadas para a definicao das armaduras (ELU):

Combinagéo 1 — 1,4- Fg + 1,4 Fgsob + 0,84-F¢, vento;
Comblnagéo 2 —> 1,4' Fg + 0,98 Fq,sob + 1,4'Fq! Vento;
Combinagdo 3 — 1,4- Fg + 1,4 Fq sob.

Os carregamentos de cada combinacdo de acao estdo indicados na figura
6.40:
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Combinagao 3

Figura 6.40 — Combinacgdes de agbes para o dimensionamento das armaduras —
ELU.

f) Dados sobre as seg¢des transversais dos elementos:
Vigas:
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(V5) 20x40 cm.

Pilares:
Extremidades (P8 e P2): 30x30 cm;
Centrais (P5): 35x35 cm.

g) Dados sobres as areas de armaduras definidas:
Vigas (V5):
Secao de extremidade: As = 7,5 cm?/ As’ = 2,5 cm?;
Secdo de maximo momento positivo: As = 4,5 cm?/ A = 1,0 cm?;
Secao do apoio central: As = 9,0 cm?/ A¢’ = 2,5 cm?.
Pilares:
Extremidades (P8 e P2): 6 ® 16 mm.
Centrais (P5):
Pavimento térreo: 8 ® 16 mm;
Pavimento 1 ao 3: 8 ® 12,5 mm.

As secbes transversais armadas dos elementos estruturais podem ser

visualizadas na figura 6.41:

Térreo Térreo

6 @16 mm B @16 mm
8 @16
7,5 cm®||1,0 cm?(|9,0 cm? mm 9,0 cm®||1,0 cm?||7,5 cm?®

2,5 cm®|| 4,5 cm?|| 2,5 cm? 8® 125 mm 2,5 cm®||4,5 cm?|| 2,5 cm?®

6@ 16 mm 6@ 16 mm

W5 Vo

Figura 6.41 — Sec¢des transversais armadas.
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Dentre as combinacdes para a definicho das armaduras, escolhe-se a

combinacao 2 do ELU para as analises e comparacoes.

Para o ELS, a combinacado escolhida para as analises e comparacoes € a

quase-permanente: combina¢do 4 — 1,0- Fg + 0,4 Fqso0 (Figura 6.42).

gmufﬂ?ﬁuEmufﬂﬁwi
uufﬂTME uufmuu%
uuffmuf mmm%
mmf uufﬂTME

Figura 6.42 — Combinagado quase-permanente de acdes — ELS.

As analises ndo-lineares foram realizadas com o emprego do programa NLVP

(NEst, 2011) e as lineares, com o auxilio do programa Ftool (Martha, 2008).

6.5.1 Estado Limite Ultimo (ELU)

A analise estrutural do portico plano é realizada mediante a aplicacao de

quatro métodos de calculo. S&o estes: i) analise ndo-linear (via programa NLVP
(NEst, 2011)); ii) reducéo global de inércia da NBR 6118 (ABNT, 2007); iii) método

aproximado proposto por Khuntia e Ghosh (2004); iv) rigidez secante obtida a partir
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de diagramas momento-curvatura. Os trés ultimos métodos empregam analises

lineares corrigidas a fim de se considerar a NLF dos elementos.

6.5.1.1 Analise nao-linear

Para as vigas, a NLF é considerada por meio de diagramas momento-
curvatura, com o emprego da expressao de Branson (1965) no Estadio Il e trecho
reto no Estadio Ill. Os principais parametros das vigas para a definicdo de tais

diagramas estao organizados nas tabelas 6.17, 6.18 € 6.19:

Tabela 6.17 — Parametros para as sec¢des de extremidade (vigas) — ELU

Momento de fissuracao M;= 1026 kN.cm
Momento de plastificacao My= 9829 kN.cm
Momento ultimo M, = 10273 kKN.cm
Momento de inércia no estédio Il Iy = 43422 cm*
Curvatura de plastificacdo (1/r)y=1,024.10* cm’
Curvatura Gltima (1/r)y = 3,700.10* cm"

Tabela 6.18 — Parametros para as secdes de maximo momento positivo (vigas) —

ELU
Momento de fissuracao M, = 1026 kN.cm
Momento de plastificacao My= 6067 kN.cm
Momento ultimo M, = 6355 kN.cm
Momento de inércia no estadio Il Iy = 28701 cm*
Curvatura de plastificagao (1/r)y=9,086.10° cm’

Curvatura Gltima (1/r), = 3,506.10* cm"
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Tabela 6.19 — Parametros para as seg¢des do apoio central (vigas) — ELU

Momento de fissuracao M;= 1026 kN.cm
Momento de plastificacdo My= 11598 kN.cm
Momento ultimo M, = 12087 kN.cm
Momento de inércia no estédio Il Iy = 49851 cm*
Curvatura de plastificacao (1/r)y=1,098.10* cm’
Curvatura Ultima (1/r), = 3,008.10* cm"

Para os pilares, a NLF também foi considerada por meio de diagramas
momento-curvatura. Entretanto, em elementos flexo-comprimidos, a obtencdo da
curvatura e da rigidez a flexdao no programa NLVP (NEst, 2011) é feita a partir das
equacoes de equilibrio e da integracao das tensées normais de cada sec¢ao. Foge do
escopo deste exemplo apresentar a formulacdo envolvida na determinacdo das
relagbes momento-curvatura em secdes submetidas a flexdo composta. Tal
formulacdo pode ser encontrada na bibliografia especializada — Franga (1984),
Santos (1991) ou Buchaim (2001).

Os parametros mecanicos dos materiais empregados nas analises das

combinacdes do ELU estao contidos na tabela 6.20:

Tabela 6.20 — Parametros mecéanicos dos materiais — ELU (exemplo 5)

Médulo de elasticidade tangente do concreto (vigas e pilares) E. = 2800 kN/cm?®

Médulo de elasticidade do aco Es = 21000 kN/cm?
Resisténcia do concreto a tragéo direta fo = 0,128 kN/cm?
Resisténcia a compressao do concreto fo= 1,786 kN/cm?
Resisténcia ao escoamento do aco f,= 43,48 kN/cm?

O carregamento € aplicado em 50 (cinglienta) incrementos iguais de carga e

o pértico é discretizado conforme a figura 6.43:



132

25

19

75

69

i3,

i1,

Inicialmente realiza-se a analise nao-linear fisica do
qualquer consideragdo dos efeitos globais de segunda ordem
horizontais obtidos desta andlise s&o utilizados para o calculo do coeficiente v, (igual
a 1,15), com o qual sdao amplificadas as ac¢des do vento da combinagédo 2 (figura
6.40) para a incorporacao dos efeitos globais de segunda ordem. O portico plano é
processado novamente no programa para obtencdo dos esforcos e deslocamentos

finais. Esses, por sua vez, servem como referéncia para as comparagées com 0s

26

Figura 6.43 — Discretizacao do portico plano.

métodos aproximados ou simplificados.

57

149

pértico plano sem
. Os deslocamentos
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6.5.1.2 Redugéo global de inércia da NBR 6118 (ABNT, 2007)

A NBR 6118 (ABNT, 2007) recomenda, para a abordagem simplificada da
NLF, os seguintes valores para a redugao de inércia de vigas e pilares:

Para vigas: (El)sec = 0,4 Egi.lg;
Para pilares: (El)sec = 0,8 Egi.lc.

Vale ressaltar que tais valores reduzidos de inércia sdo empregados para
todo o tramo do elemento e independente da quantidade de armadura longitudinal.

Apbs a obtencdo dos deslocamentos horizontais, chega-se ao valor de 1,11
para o coeficiente v,. A figura 6.44 contém o diagrama de momentos fletores finais

apos a amplificacao das acdes horizontais pelo coeficiente v,.

100 kW

9401 _

= =
- =
[} o
0.2585 kMicm 5 0.2585 kMicm =]

| | | 122 :
ST RITITIII R &
20.48 kN ] Eé “\h-__‘_‘lﬁ_:a/ g “\._:EI:;_,»-" EE
g 0.3585 kN/'cm § 0.3585 kN/'cm g 822 13
YT T T T Ty }\i‘ AFR /37/
19.12 kN ] § “““‘x_d_nla_a-f” EW E-"r
§ ) g 0 2585 KW g 11083 5
ST T ST T I LI % E PlS 5
1?.34?2 § \M“-‘—;—_:l;—"""{” g‘“‘-a_TL_—/"’ S
ST T T k%a 1IN
14.88 kN 2 ““h__ls_ﬂ_ﬁ-f"" :—__r\"““-_c_zlﬁa"" g

Figura 6.44 — Momentos fletores finais (KN.cm) obtidos com a simplificacdo da NBR
6118 (ABNT, 2007) (v, = 1,11).
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6.5.1.3 Método aproximado proposto por Khuntia e Ghosh (2004)

O método aproximado proposto por Khuntia e Ghosh (2004) consiste em
calcular um momento de inércia secante para as vigas e um momento de inércia
equivalente para os pilares, conforme as equacgdes 4.5 e 4.6 do capitulo 4. No caso
das vigas, o momento de inércia secante considera as dimensdes da secao e a taxa
de armadura longitudinal e independe dos esforcos solicitantes. No caso dos pilares,
o momento de inércia equivalente considera tanto a quantidade de armadura
longitudinal quanto a magnitude dos esforcos solicitantes.

Para facilitar os calculos dos momentos de inércia, as vigas e os pilares sao
identificados de acordo com as figuras 6.45 e 6.46:

Tramo Tramo

esquerdo  direito ¥ "V
1 3 9| 3°Pav
2 6 10| 2°Pav
3 7 11| 1°Pav
4 8 12| Térreo

Figura 6.45 — Numeracao dos pilares.

Tramo esquerdo Tramo direito

Trecho 1 Trecho 2 Trecho 1 Trecho 2

Trecho v Trecho v

i i T

Figura 6.46 — Trechos das vigas por tramos.
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Inicialmente, calculam-se os momentos de inércia secante para cada trecho
da viga. O valor final inserido no programa Ftool (Martha, 2008) € uma ponderacao
dos mesmos, conforme equacado 6.52, semelhante aquela sugerida pelo IBRACON
(2007):

1
Isec,pond =E[Isec,1 a, +Isec,v a, +Isec,2 'a2] (652)

Em que:

L =5 m é o comprimento de um tramo da viga V5;

ai, ay € az sao os comprimentos dos trechos explicitados na figura 6.46 e
obtidos da combinacao de agdes 2 indicada na figura 6.40.

A tabela 6.21 apresenta os valores finais dos momentos de inércia das vigas
para cada pavimento:
Tabela 6.21 — Inércias secantes para os tramos esquerdo e direito da viga V5

Tramo esquerdo
Trecho 1 Trecho v Trecho 2 e

Viga

V5 st lsect @ Ast lsecv a  Ast  lsec2 a2 PPN
(cm? (ecm* (cm) (ecm® (cm* (cm) (cm® (cm?) (cm) (cm?)
4°Pav 7,5 42227 65 45 29975 315 9,0 48353 120 35979
32Pav 75 42227 70 4,5 29975 302 9,0 48353 128 36395
2°Pav 75 42227 51 4,5 29975 311 9,0 48353 138 36297
12Pav 7,5 42227 43 45 29975 317 9,0 48353 140 36175

Tramo direito

Trecho 1 Trecho v Trecho 2 lsec
Viga

V5

t lsec 1 ai Ast lsecv @y Asi lsec2 a2 pond

(cm?® (cm® (cm) (cm? (cm?* (cm) (cm?® (cm® (cm) (cm?
4°Pav 9,0 48353 98 45 29975 309 7,5 42227 93 35856

3%Pav 9,0 48353 79 45 29975 299 7,5 42227 122 35868
2°Pav 9,0 48353 67 45 29975 304 7,5 42227 129 35599
19Pav 9,0 48353 66 4,5 29975 307 7,5 42227 127 35513
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Os momentos de inércia equivalentes calculados para os pilares estédo

organizados na tabela 6.22:

Tabela 6.22 — Momentos de inércia equivalentes para os pilares

As A P Msq Nsa e h  Ngao le leq
(cm? (cm? (kN.cm) (kN) (cm) (cm) (kN)

12,06 900 0,013 4394 180 24,41 30 1854 67500 18060
12,06 900 0,013 2025 359 564 30 1854 67500 54797
12,06 900 0,013 1640 533 3,08 30 1854 67500 57750
12,06 900 0,013 2692 705 3,82 30 1854 67500 52303
9,82 1225 0,008 2270 390 5,82 35 2257 125052 93484
9,82 1225 0,008 3645 772 4,72 35 2257 125052 86825
9,82 1225 0,008 4375 1156 3,78 35 2257 125052 79531
16,08 1225 0,013 7531 1541 4,89 35 2511 125052 78089
12,06 900 0,013 6689 189 3539 30 1854 67500 18060
10 12,06 900 0,013 4776 386 12,37 30 1854 67500 37045
11 12,06 900 0,013 5781 587 9,85 30 1854 67500 39340
12 12,06 900 0,013 5342 787 6,79 30 1854 67500 43025

1

O O Nl O O | WO N

Os pilares 1 e 9, por apresentarem uma alta excentricidade, sao calculados
como viga, ou seja, o0 momento de inércia equivalente do pilar passa a ser igual ao
momento de inércia secante de uma viga de mesma secdo e armadura do pilar
considerado.

Todos os valores dos momentos de inércia obtidos para as vigas e os pilares
sdo substituidos na combinacdo de acdes 2 (figura 6.40) para a realizacao da
andlise linear (corrigida). A partir desta andlise, chega-se ao valor do coeficiente v,

(1,14) e aos esforcos e deslocamentos finais do portico (figura 6.47).
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Figura 6.47 — Momentos fletores finais (kN.cm) obtidos a partir do método
aproximado de Khuntia e Ghosh (2004) (v, = 1,14).

3350
7322
5361

A relagéo entre os valores dos momentos de inércia obtidos com o modelo
proposto por Khuntia e Ghosh (2004), tanto para os pilares quando para vigas, € 0s
seus respectivos momentos de inércia brutos estao organizados na tabela 6.23:

Tabela 6.23 — Relacao entre momentos de inércia

Pilares Pilares [ Viga V5

1 0,268 7 0,636 Tramo esquerdo Tramo direito
2 0812 8 0,624 Pav lsec/lc Pav lsec/lc
3 085 9 0,268 4°Pav 0,337 | 4°Pav 0,336
4 0,775 10 0,549 32Pav 0,341 3°Pav 0,336
5 0,748, 11 0,583 2°Pav = 0,340 | 2°Pav 0,334
6 0694 12 0,637 12Pav 0,339 1°Pav 0,333
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6.5.1.4 Rigidez secante obtida a partir de diagramas momento-curvatura

Com o conhecimento da armadura e da for¢ca normal atuante nos pilares e
nas vigas, pode-se construir a relagdo momento-curvatura de cada segédo analisada,
obtendo-se a rigidez secante (Elsec) definida no item 15.3 da NBR 6118 (ABNT,
2007) para elementos submetidos a flexdo composta. Essa relacdo pode ser

visualizada na figura 6.48.

M Curva obtida
1 Secante ¢ com 1,10 £

-t = ELU
' Curva obtida

com 0,851,

-

1r

Figura 6.48 — Defini¢cdo da rigidez secante a partir da relagdo momento-curvatura.
Fonte: NBR 6118 (ABNT, 2007).

As figuras 6.45 e 6.46, do item anterior, continuam validas para esse método.
Novamente, para considerar os trechos com armaduras diferentes, € realizada uma
ponderagao entre os valores dos momentos de inércia secante das vigas utilizando a
equagao 6.52. Os valores dos esforcos normais e os valores de ai, a, € ap
necessarios ao calculo da rigidez secante de cada trecho sdo os obtidos da
combinacao de acdes 2 indicada na figura 6.40.

A rigidez secante, para cada secao das vigas e dos pilares, € fornecida com o
auxilio da calculadora de secdes do programa CAD/TQS (TQS Informéatica, 2008),
conforme ilustrado na figura 6.49. A figura traz o exemplo para as secdes de



139

extremidade da viga V5, ou seja, aquelas dimensionadas com 7,5 cm? de area de
armadura tracionada (vide figura 6.41).

1050.9tf m2

Figura 6.49 — Relacdo momento-curvatura para secoes de extremidade da viga V5.

Os valores de rigidez secante obtidos sao divididos pelo modulo de
elasticidade E para chegar-se aos valores de momentos de inércia secante das
vigas (tabelas 6.24 e 6.25) e dos pilares (tabela 6.26):

Tabela 6.24 — Rigidez secante via diagrama momento-curvatura — tramo esquerdo

Tramo esquerdo

Trecho 1 Trecho v Trecho 2 |
Viga

V5

sec l4 ai El sec Iy dy El sec I az pond
(tt.m? (cm* (cm) (tf.m?® (cm* (cm) (tf.m? (cm?) (cm) (cm?
42 Pav 1051 37532 65 718 25654 315 1174 41925 120 31103

32Pav 1051 37532 70 718 25654 302 1174 41925 128 31482
2° Pav 1051 37532 51 718 25654 311 1174 41925 138 31356
12Pav 1051 37532 43 718 25654 317 1174 41925 140 31231
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Tabela 6.25 — Rigidez secante via diagrama momento-curvatura — tramo direito

Tramo direito

Trecho 1 Trecho v Trecho 2 lsec
Viga

V5

sec I a4 El sec Iy ay El e P} az pond
(t.m? (cm*) (cm) (tf.m? (cm?®) (cm) (tt.m?) (cm?) (cm)| (cm?)
4°Pav 1174 41925 98 718 25654 309 1051 37532 93 31052

3¢ Pav 1174 41925 79 718 25654 299 1051 37532 122 31123
2°Pav 1174 41925 67 718 25654 304 1051 37532 129 30899
19Pav 1174 41925 66 718 25654 307 1051 37532 127 30819

Tabela 6.26 — Rigidez secante dos pilares via diagrama momento-curvatura

Elsec  Isec
(tf.m?) (cm?*
554 19786 | 7 1589 56750
599 21389 | 8 1940 69282
636 22704 | 9 558 19943
729 26025 | 10 603 21543
647 23104 | 11 657 23475
1046 37346 | 12 800 28571

EI sec I sec

—

| O A WO DN

Ap6s a anadlise linear corrigida com os valores dos momentos de inércia
secante, foram obtidos os valores do coeficiente v, (1,18) e os diagramas de

momentos fletores finais nos elementos, conforme figura 6.50:
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Figura 6.50 — Momentos fletores finais (kN.cm) obtidos a partir da rigidez secante via

relacdo momento-curvatura (y, = 1,18).

A relacdo entre os valores dos momentos de inércia obtidos a partir da rigidez
secante via relagdo momento-curvatura, tanto para os pilares quando para vigas, €
0S seus respectivos momentos de inércia brutos estdo organizados na tabela 6.27:

Tabela 6.27 — Relacao entre momentos de inércia

Pilares Pilares [ Viga V5

1 0,293 7 0,454 Tramo esquerdo Tramo direito
2 0317, 8 0,554 Pav lsec/lc Pav lsec/lc
3 033 9 0,295 4°Pav 0,292 | 4°Pav 0,291
4 038 10 0,319 3°Pav 0,295 | 3°Pav 0,292
5 0,18 11 0,348 2°Pav = 0,294 | 2°Pav 0,290
6 0,299, 12 0423 12Pav 0,293 1°Pav 0,289
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6.5.1.5 Comparacées

Os deslocamentos horizontais dos pavimentos, para cada método
empregado, podem ser visualizados na figura 6.51:

Reducéo global de inércia
daNBR 6118

—@— Analise Nao-Linear

—o—Rigidez Secante

Pavimentos

—&— Khuntia e Ghosh

0 5 10 15 20 25 30 35 40 45 50
Deslocamento horizontal (mm)

Figura 6.51 — Deslocamentos horizontais no pértico plano.

Do grafico dos deslocamentos horizontais percebe-se que, apesar de
superestimar um pouco o deslocamento maximo no topo do edificio (menos do que
14%, porém a favor da seguranca), o método que mais se aproxima dos valores da
andlise nao-linear € o da rigidez secante via diagrama momento curvatura. O
método proposto por Khuntia e Ghosh (2004) aproxima-se do valor de referéncia
(analise nédo-linear), porém fornece deslocamento no topo cerca de 15 % menor que
o mesmo. A reducédo global de inércia da NBR 6118 (ABNT, 2007) é o método que
mais se afasta, para este caso especifico, do valor de referéncia (aproximadamente
33% menor).

Os resultados fornecidos pelos quatro métodos abordados, em termos de
momentos fletores, sdo apresentados de acordo com a identificagdo indicada na
figura 6.52:



Tramo esquerde a9 4

Viga V5

Figura 6.52 — Identificagdo de vigas e pilares e respectivos DMF — ELU.

Tramo direito

M2

M Base

M Base

M Base

Tramo direito

I Base

P5

M Topo

M Base

P2
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M Topo

M Topo

M Topo

M Topo

Os meétodos sao identificados nas tabelas 6.28 a 6.32, para todas as

comparacoes, pelas seguintes siglas:

Analise nao-linear: ANL;

Reducéo global de inércia da NBR 6118 (ABNT, 2007): NBR;

Método aproximado proposto por Khuntia e Ghosh (2004): KeG;

Rigidez secante via diagrama momento-curvatura: Elsec;

Tabela 6.28 — Momentos M1 para os tramos esquerdo e direito

Viga V5 Tramo esquerdo Tramo direito
B WiNem) MigNem)
Pavn. ANL NBR Elsg,c KeG | ANL NBR Els . KeG
4°Pav 3833 4394 3265 2888|8796 7132 7966 7928
3°Pav 4354 4684 3646 4000 | 5951 5348 5641 5498
2°Pav 3303 3307 2269 3181|4943 4450 4425 4353
19 Pav 2977 2794 1871 2637 | 4700 4430 4232 4414
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Tabela 6.29 — Momentos Mv para os tramos esquerdo e direito

Viga V5 Tramo esquerdo Tramo direito
B Mv&Nem)  MviNom)
Pavn. ANL NBR Elgc KeG | ANL NBR El,. KeG
4° Pav 3980 4445 4904 4900 | 4102 4294 4517 4892
3°Pav 3594 4096 4432 4263 | 3672 4018 4116 4177
2°Pav 3939 4345 4648 4333|3965 4159 4318 4206
19Pav 3931 4482 4730 4510 | 3927 4201 4379 4227

Tabela 6.30 — Momentos M2 para os tramos esquerdo e direito

Viga V5 Tramo esquerdo Tramo direito
Pav ANL NBR Elg . KeG | ANL NBR Els,. KeG
4°Pav 11222 9401 9811 10337| 5525 6689 5475 4803
32Pav 11421 9826 10407 10327| 9232 9185 8632 8666
2°Pav 12085 11083 11869 11295| 9795 9980 9650 9996
12Pav 12600 11493 12286 11656| 10188 9910 9756 9871

Tabela 6.31 — Momentos no topo dos pilares

CEYAFY Momento no Topo (kN.cm) W Momento na Topo (kN.cm)

Pav. ANL NBR Ele.. KeG| Pav ~ANL NBR Els,. KeG
32Pav 5525 6689 5475 4803 | 32Pav 2426 2270 1845 2409
2° Pav 5111 4776 4588 5353 | 2°Pav 4108 3645 3547 3910
1°Pav 5694 5732 5400 5553 | 1°Pav 4665 4375 4891 4436
Térreo 4429 4128 4395 4253 | Térreo 3446 2947 3531 2918
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Tabela 6.32 — Momentos na base dos pilares

Pilar P2 [ L o) W Momento na Base (kN.cm)

Pavn ANL NBR El... KeG| Pav ANL NBR Els . KeG
3°Pav 4120 4409 4044 3313 | 3°Pav 1363 832 1218 919
2°Pav 4101 4248 4250 4443 | 2°Pav 2476 2258 2553 2505
1°Pav 5759 5781 5362 5617 | 1°Pav 4454 4116 4523 4323
Térreo 5651 5342 5037 5361 | Terreo 6881 7531 8646 7322

Os momentos devem receber uma atencao especial. A variabilidade de
valores resultantes da aplicacdo dos modelos é grande, entretanto como o valor de
referéncia (valores destacados na cor vermelha nas tabelas) é aquele fornecido pela
analise nao-linear rigorosa, atém-se a ele.

Com a analise das tabelas 6.28 a 6.32 percebe-se que, quando sao avaliados
0s maiores momentos fletores (valores destacados em negrito nas tabelas), ou seja,
aqueles que levam ao dimensionamento das armaduras dos pilares e dos trechos
das vigas, tanto o método simplificado sugerido pela NBR 6118 (ABNT, 2007)
quanto o método da rigidez secante via diagrama momento-curvatura sdo os que
apresentam os resultados mais proximos da analise nao-linear rigorosa. Em uma
analise geral, o método proposto por Khuntia e Ghosh (2004) apresenta o melhor
resultado apenas em uma situacao (tabela 6.32) em relacao aos valores da analise
de referéncia.

Cabe salientar a importancia da resolugcédo do pértico pela analise nao-linear,
pois ela permite capturar e corrigir problemas localizados no dimensionamento do
portico com métodos aproximados que fazem uso de analises lineares.

Neste exemplo especifico, o programa NLVP (NEst, 2011) informa que no
passo de carga 49 (figura 6.53), ou seja, quando 98% do carregamento total da
combinacao de agdes 2 (vide figura 6.40) é aplicado ao pértico, ocorre um estado
limite ultimo. A barra 82 (figura 6.43) atinge a sua resisténcia (momento resistente).

Os métodos aproximados baseados em andlises lineares em geral sao

incapazes de fornecer esse tipo de informacao, pois ndo capturam a redistribuicao
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de esforcos provocada pela gradual perda de rigidez e pela plastificacdo dos
elementos ao longo do carregamento aplicado.

8

| AVISOS_ERROS - Bloca de notas = | B i S
Arquive Editar  Formatar  Exibir  Ajuda

OBS:RESISTENCIA DA VIGA ATINGIDA - EXTREM () P
BARRA: 82

PASSO DE CARGA: 49

MsD,/MRD: 1.02272815210327

OBS:RESISTENCIA DA VIGA ATINGIDA - EXTREM (j)
BARRA: 82

PASSO DE CARGA: 50

MSD/MRD: 1.042514367 56408

Figura 6.53 — Aviso do programa NLVP.

Chega-se entdo a conclusédo de que, na verdade, com as armaduras para as
quais foi projetado, o portico resiste a 96% do carregamento total (Combinacao 2 —
ELU), um passo de carga anterior ao colapso da barra 82. Com o conhecimento
dessa situacao, o projetista estrutural pode decidir, por exemplo, se executa o reparo
localizado apenas na barra 82, reforcando as armaduras nessa regidao, ou ainda se
redimensiona toda a estrutura. Qualquer que seja a solucdo adotada, a sua
realizacdo so é alcangada mediante a analise ndo-linear da estrutura.

Também através da andlise-nao linear é possivel destacar a influéncia da
perda de rigidez das vigas (NLF) no comportamento global da estrutura, como por
exemplo, nos deslocamentos horizontais do portico. A figura 6.54 apresenta o
grafico de trés situagdes analisadas com o auxilio do programa NVLP (NEst, 2011).
A NLG, considerada de forma simplificada pelo coeficiente y,, é ativada em todos os

casos. Sao estes:

12) NLF + NLG (vigas): ativa-se no programa apenas a NLF dos elementos de

vigas;
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2%) NLF + NLG (vigas e pilares): ativa-se a NLF tanto para os elementos de
viga quanto para os elementos de pilares;
3?) NLG: desativa-se a NLF de vigas e pilares.

NLF + NLG (Vigas)

(/2]

(@)

E 2 —8—NLF + NLG (Vigas e Pilares)
£ ——NLG

>

©

o

0 5 10 15 20 25 30 35 40 45
Deslocamento horizontal (mm)

Figura 6.54 — Contribuicdo da NLF das vigas para o deslocamento horizontal.

Nota-se que a contribuicdo da rigidez das vigas para os deslocamentos
horizontais da estrutura é extremamente relevante. Dessa maneira é fundamental a
utiizagdo de métodos de calculo que considerem a NLF desses elementos
estruturais, inclusive em procedimentos de projeto nos quais os deslocamentos
horizontais séo utilizados para a avaliacdo dos efeitos globais de segunda ordem do
edificio.

6.5.2 Estado Limite de Servigo (ELS)

A combinacgdo a ser analisada no ELS, apresentada no inicio desse exemplo,
€ a quase-permanente (figura 6.42). Para o ELS sdo analisados os deslocamentos
verticais e os momentos das vigas do pértico. O objetivo principal neste item é
avaliar os efeitos da NLF das vigas na analise estrutural do pértico e avaliar os
resultados fornecidos por métodos aproximados.
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Com esse objetivo, fixa-se 0 momento de inércia dos pilares, considerando-se
a NLF dos mesmos de forma simplificada, por meio de uma reducédo global da
rigidez a flexdo desses elementos. Apds algumas simulacbées numéricas com o
auxilio do programa NLVP (NEst, 2011), define-se como momento de inércia para
todos os pilares o valor de 0,9.l;, exceto para os pilares de extremidade do 4°
pavimento, para os quais é definido o valor de 0,6.1c.

Sao quatro os métodos de calculo aplicados ao ELS: analise nao-linear (via
programa NLVP (NEst, 2011)), andlise linear, rigidez equivalente proposta pela NBR
6118 (ABNT, 2007) e o método da rigidez equivalente ponderada proposto pelo
IBRACON (2007).

6.5.2.1 Analise nao-linear

Os parametros das vigas calculados para inser¢cao no programa NLVP (NEst,
2011) estdo organizados na tabela 6.33, 6.34 e 6.35 e os parametros mecanicos dos
materiais, na tabela 6.36. Vale ressaltar que esses valores agora contemplam os

coeficientes de ponderacao da resisténcia aplicaveis ao ELS, ou seja, 7. = vs = 1,0.

Tabela 6.33 — Parametros para as se¢oes de extremidade (vigas) — ELS

Momento de fissuracao M, = 1436 kN.cm
Momento de plastificacdo My= 11810 kN.cm
Momento ultimo M, = 11944 kN.cm
Momento de inércia no estadio Il Iy = 49299 cm”*
Curvatura de plastificacdo (1/r)y=1,007.10* cm’

Curvatura Ultima (1/r)y=3,702.10* cm™
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Tabela 6.34 — Parametros para as secées de maximo momento positivo (vigas) —

ELS
Momento de fissuracao M; = 1436 kN.cm
Momento de plastificacdo My= 7236 kN.cm
Momento ultimo M, = 7403 kN.cm
Momento de inércia no estédio Il Iy = 32747 cm*
Curvatura de plastificacdo (1/r)y=9,284.10° cm’
Curvatura dltima (1/r)y = 3,397.10* cm"

Tabela 6.35 — Parametros para as seg¢des do apoio central (vigas) — ELS

Momento de fissuracao M, = 1436 kN.cm
Momento de plastificacdo My= 14052 kN.cm
Momento ultimo M, = 14094 kKN.cm
Momento de inércia no estédio Il Iy = 56420 cm*
Curvatura de plastificacdo (1/r)y=1,046.10* cm’
Curvatura dltima (1/r), = 3,427.10* cm’

Tabela 6.36— Parametros mecéanicos dos materiais — ELS (exemplo 5)

Médulo de elasticidade secante do concreto (vigas) Ecs = 2380 kN/cm?®

Médulo de elasticidade tangente inicial do concreto (pilares) E¢i = 2800 kN/cm?

Médulo de elasticidade do aco de armadura passiva Es = 21000 kN/cm?
Resisténcia do concreto a tragédo direta foe = 0,180 kN/cm?®
Resisténcia a compressao do concreto fo = 2,50 kN/cm?
Resisténcia ao escoamento do aco de armadura passiva fy=50 kN/cm?

O carregamento é aplicado em 40 incrementos de carga e a discretizagao do

poértico é a mesma do item 6.5.1.1 (figura 6.43).
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6.5.2.2 Anélise linear

A configuragdo da estrutura apds a andlise linear, sem qualquer penalizacéao
de rigidez a flexao das vigas, € ilustrada na figura 6.55 e os resultados servem para
fins de comparacdao com os métodos simplificados a seguir.

§| 0.2271 kMicm §| 0.2371 kiicm §| 3221 N 3221
R R AR RRRR RN RRA R RN RRRRRRRRAAE /] Y
R RR RN AN RRRRRRAE NN AR AR AN RRARAE g /] g
N - —— ~_L "z
ST I T T LTI T L I LT o 2 AN 2
o~ |~ |z
TN Ty N\ N :

LN N’l
b e ] i e B e

Figura 6.55 — Momentos fletores (kN.cm) obtidos a partir de analise linear: ELS.

6.5.2.3 Rigidez equivalente proposta pela NBR 6118 (ABNT, 2007)

O momento de inércia equivalente (ley) € dado pela equacédo 6.27 e calculado
apenas para as vigas do tramo esquerdo do pértico, entretanto € utilizado nos
tramos esquerdo e direito, pois no ELS o diagrama de momentos fletores (DMF) é
simétrico.

Conhecidos os valores de loq das vigas para cada pavimento, reprocessa-se a

estrutura com o programa Ftool (Martha, 2008) com esses novos valores de inércia.
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Novos esforcos solicitantes sdo obtidos da analise estrutural e,
consequentemente, novos momentos de inércia equivalente devem ser calculados,
devendo ser a estrutura reprocessada. Assim procede-se iterativamente até que os
deslocamentos verticais (flechas) ou momentos fletores ndo sofram alteragdes de
valores (estabiliza¢do). Os resultados finais em termos de momentos fletores, depois
de trés iteracdes, estdo indicados na figura 6.56:

§| 0.2371 kN/cm §| 0.2371 kN/cm §| 3497 o 2497
vl LT e LU TLLT L T L e /

I ZRNRR AR ARRNRAT AR AR R AR R A S N 5/
E 0.2371 kMY g 0.2371 kNY E =1E B 51
LT LTI T c E
g 0.2371 kN/cm é 0.2371 kNicm g 33'; R ;33'
v LTI T TTTT LTI T I = /\ J

Figura 6.56 — Momentos fletores (kN.cm) obtidos a partir de analise linear com
rigidez equivalente da NBR 6118 (ABNT, 2007) — ELS.

6.5.2.4 Rigidez equivalente ponderada proposta pelo IBRACON (2007)

O momento de inércia equivalente ponderado das vigas é calculado conforme
equacao 6.51, apresentado no exemplo 4.

Apés as iteragdes finalizadas (duas iteracées) chegam-se aos resultados da
figura 6.57:
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Figura 6.57 — Momentos fletores (kN.cm) obtidos a partir de analise linear com
rigidez equivalente proposta pelo IBRACON (2007) — ELS.

6.5.2.5 Comparacoes

Em termos de momentos fletores, os resultados obtidos sdo comparados
seguindo a identificacdo dos elementos da figura 6.52 apresentada anteriormente.
Entretanto, devido a simetria do problema, apresentam-se somente as vigas do
tramo esquerdo do pértico. Para todas as comparagdes, os métodos sao
identificados nas tabelas 6.37 a 6.40 pelas seguintes siglas:

Analise nao-linear: ANL;

Andlise linear: AL;

Rigidez equivalente da NBR 6118 (ABNT, 2007): Eleg;

Rigidez equivalente ponderada do IBRACON (2007): Eleg,pond-

As flechas verticais das vigas estdo organizadas na tabela 6.37, em que o
valor em cor vermelha é o de referéncia e o valor em negrito € o que mais se

aproxima desse:



Tabela 6.37 — Flechas verticais para o ELS

Pav.  ANL AL Eleq  Elegpona
4°Pav 426 219 518 4,71
3°Pav 327 182 398 3,71
2°Pav 3,28 186 400 3,72
1°Pav 3,37 1,91 414 384
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Os valores dos momentos fletores, obtidos com a aplicagdo dos quatro

métodos podem ser comparados através da tabela 6.38, 6.39 e 6.40.

Tabela 6.38 — Momentos M1 para o tramo esquerdo da viga

Viga V5

Pav ANL AL Eleq Eleq,pond
4° Pav 3422 3221 3497 3399
32 Pav 4535 4383 4577 4547
2° Pav 4487 4147 4518 4497
12 Pav 4325 3847 4336 4302

Tabela 6.39 — Momentos Mv para o tramo esquerdo da viga

Viga V5

Pav ANL AL Eleq Eleq,pond
4° Pav 2766 3061 2911 2945
32 Pav 2536 2715 2605 2615
2°Pav 2534 2757 2611 2618
12 Pav 2548 2809 2645 2656
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Tabela 6.40 — Momentos M2 para o tramo esquerdo da viga

Viga V5

Pav  ANL AL Eleg  Elegpond
4°Pav 5974 5569 5573 5612
3°Pav 5219 5013 5036 5045
2°Pav 5274 5177 5085 5091
1°Pav 5418 5395 5204 5219

No ELS os momentos fletores ndo séo utilizados para o dimensionamento,
entretanto, apresentam-se os valores dos mesmos, pois esses sao utilizados nas
iteragbes mencionadas nos itens 6.5.2.3 e 6.5.2.4. Os valores destacados em cor
vermelha sao os de referéncia enquanto os destacados em negrito sdo 0s que mais
se aproximam desses.

Percebe-se que o0 método que mais se aproxima dos valores na analise nao-
linear é o sugerido pelo IBRACON (2007). O método da NBR 6118 (ABNT, 2007)
superestima um pouco mais a flecha imediata.

Em uma analise geral, tanto o0 método da NBR 6118 (ABNT, 2007) quanto o
sugerido pelo IBRACON (2007), apresentam boas aproximagdes. Entretanto, esse
altimo, por considerar a influéncia das armaduras negativas no comportamento das
vigas, é o método mais indicado.

Os resultados da analise linear servem apenas para fins de avalia¢ao inicial
dos esforcos e para fins comparativos dos efeitos da fissuracao do concreto sobre

as flechas imediatas.



7 CONCLUSOES E CONSIDERACOES FINAIS

7.1 Conclusoes

Este trabalho apresentou modelos constitutivos e procedimentos relacionados
com a consideracdao da nao-linearidade fisica (NLF) de vigas de concreto armado.
Em projetos de estruturas reticuladas, a NLF pode ser incorporada por meio da
utilizacdo de modelos que empregam relacbes momento-curvatura e por meio de
métodos aproximados e simplificacbes propostas pela NBR 6118 (ABNT, 2007).
Outras formulagbes aproximadas para a consideragdo da NLF também foram
abordadas e avaliadas, tais como as associadas as expressdes contidas nos
comentarios técnicos do IBRACON (2007) e as propostas por Khuntia e Ghosh
(2004).

A utilizacdo de diagramas momento-curvatura mostrou-se bastante eficiente
em representar a resposta nao-linear do comportamento das vigas estudadas, tanto
as tedricas quanto as experimentais. Somou-se a isso a facilidade na modelagem de
estruturas planas, as quais exigem uma discretizacdo simples dos elementos. Esse
tipo de andlise é também a que o projetista estrutural estd mais familiarizado na
pratica em escritérios de célculo. Para a sua aplicacdo, importantes parametros
precisam ser determinados, entre os quais se destacaram a resisténcia a tracdo do
concreto, o momento de fissuragéo (M;), o momento de inicio de plastifica¢cdo (Mp), 0
momento ultimo (M,) e as respectivas curvaturas destes dois ultimos parametros.

Os modelos nao-lineares de Branson (1965) e de Ghali e Favre (1986), os
quais consideram a contribuicdo do concreto tracionado integro entre fissuras
(tension stiffening), representaram satisfatoriamente o comportamento de vigas no
Estadio Il. A aplicagdo de um ou outro modelo ndo mostrou diferengas relevantes no
resultado final para a avaliacao de flechas imediatas em vigas.

Para solicitagdes em servigo (Estadio Il), tanto o método aproximado da NBR
6118 (ABNT, 2007) quanto o método sugerido pelo IBRACON (2007) apresentaram
bons resultados quando confrontados com estudos experimentais e de modelos ndo-
lineares. O método sugerido pelo IBRACON (2007) mostrou-se mais apropriado para
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a utilizacdo em vigas continuas por considerar a influéncia das armaduras dos
momentos negativos.

Para o dimensionamento no Estado Limite Ultimo (ELU), a analise puramente
linear foi importante como primeira aproximacao para os métodos aproximados e
simplificados, entretanto sua aplicacdo para obtencédo de flechas e deslocamentos
foi comprovadamente ineficaz perante a analise nao-linear.

A andlise linear com redistribuicdo de esforcos promoveu uma tendéncia de
uniformizacdo das armaduras e redugao das armaduras negativas, favorecendo as
condicoes de ancoragem. A analise plastica aplicada ao caso anterior conduziu a um
melhor aproveitamento da resisténcia dos materiais aco e concreto, permitindo a
consideracdao de toda a capacidade resistente das secdes. Porém ainda é uma
simplificagdo da andlise ndo-linear e sua aplicabilidade se limita a estruturas
simples.

No ultimo exemplo numérico, para a avaliagdo de deslocamentos horizontais,
constatou-se que a reducao global de inércia sugerida pela NBR 6118 (ABNT, 2007)
foi a que mais se afastou dos resultados de referéncia (analise nao-linear). Contudo,
essa reducao serviu de aproximacao preliminar para os métodos aproximados. O
método da rigidez secante via diagrama momento-curvatura foi o que apresentou
melhores resultados nesse caso. Em termos de esfor¢cos (momentos fletores), a
variabilidade de resultados obtidos pela aplicacdo dos modelos propostos tornou
dificil a avaliagdo da eficiéncia dos mesmos. Entretanto, em uma andlise geral, a
reducdo global de inércia e o método da rigidez secante via diagrama momento-
curvatura foram os que apresentaram resultados mais satisfatérios em relacao a
analise ndo-linear.

Vale salientar que as diferencas de valores entre os métodos aproximados
que se propdem a considerar a NLF, tanto para os deslocamentos quanto para os
esforcos no ELU, foram constatadas especificamente para as estruturas
apresentadas nesse trabalho (vigas e pérticos planos com geometria simples).

Em um aspecto geral, os modelos ndo-lineares que empregam relacdes
momento curvatura e os métodos aproximados abordados na pesquisa mostraram-
se satisfatorios na consideracdo da NLF de vigas de concreto armado. Por outro
lado, constatou-se que a desconsideracdo da NLF pode conduzir a resultados
contrarios a seguranca, sendo assim desaconselhada.
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7.2 Sugestdes para pesquisas futuras

O estudo realizado nesse trabalho pode ser complementado com
contribuicées em relacdo a NLF de pilares de concreto armado em analises globais
de estruturas aporticadas. Uma vez que a NBR 6118 (ABNT, 2007) apresenta
reducdes globais de inércia somente aplicaveis para edificios com no minimo 4
andares, € interessante um estudo para analise de edificios baixos até 3
pavimentos.

O emprego do método da rigidez secante via diagrama momento-curvatura,
que apresentou resultados satisfatérios no ultimo exemplo numérico deste trabalho,
pode ser mais explorado. Existem poucos trabalhos a respeito. Sugerem-se mais
simulagdes numéricas nesse sentido, em particular em analises globais para

edificios com menos de 20 andares.
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ANEXO A - PROGRAMA NLVP

A.1. Generalidades

O programa NLVP foi desenvolvido em linguagem FORTRAN pelo orientador
deste trabalho, como parte das atividades do grupo de pesquisa NEST (Nucleo de
Estudos em Experimentacdo e Analise Numérica de Estruturas) da Universidade
Federal de Santa Maria. O programa permite a analise nao-linear fisica e geométrica
de pérticos planos de concreto armado e utiliza o processo dos deslocamentos com
as técnicas classicas do calculo matricial de estruturas reticuladas.

Para a consideragdo da ndo-linearidade fisica (NLF), o programa emprega
modelos consagrados baseados em relacbes momento-curvatura, tanto para a
flexdo simples (vigas) quanto para a flexdo normal composta (pilares). Para a
realizacdo da analise ndo-linear fisica com os modelos constitutivos mencionados é
necessaria a discretizacdo adequada dos elementos (vigas e pilares) ao longo do
vao.

Para a consideracdo da NLG (NLG), o programa emprega o conceito de
matriz tangente e utiliza uma matriz de rigidez geométrica que fornece resultados
satisfatorios para anélises globais em edificios de multiplos andares.

Para a resolucdo do problema nao-linear, o programa utiliza o procedimento
incremental-iterativo de Newton-Raphson Padrdo, com critério de convergéncia
baseado na norma do residuo de forcas (residuos) quanto na norma dos
deslocamentos relativos, a escolha do usuario.

O programa NLVP fornece como resultados, para cada incremento de carga,
os deslocamentos nodais, os esforcos solicitantes nas extremidades das barras e as
informacgdes associadas a perda de rigidez a flexdo dos elementos vigas e pilares de
concreto armado.

Apresentam-se no item A.2 deste anexo 0s modelos constitutivos empregado
pelo programa NLVP para elementos submetidos a flexao simples (tipo vigas) e para
elementos submetidos a flexdo normal composta (tipo pilares).
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A.2. Modelos constitutivos utilizados para a nao-linearidade fisica

A.2.1 Elementos submetidos a flexao simples (vigas)

Para os elementos vigas, a curvatura (1/r) e a rigidez a flexao El de uma

secao sao obtidos a partir de diagramas momento-curvatura conforme a figura A.1.

Os valores de (1/r) e El sdo obtidos analiticamente em funcdo do momento

solicitante, sem a necessidade de realizar a integracdo das tensdes normais ao

longo da altura da secéo.

AM
My C
My B |
\ \
\ \
| Estadio lll |
| (regime de ruptura) |
M, | 2 Estadioll | |
r } stadio } } 1/r
| | >
(1/r), (1/r)y (1/r),

Figura A.1-Curva momento-curvatura empregada para os elementos submetidos a

Na figura A.1:

flexao simples.

M é o momento atuante na secao;

r = momento de fissuracao;
(1/r)r = curvatura de fissuracéao;
M, = momento de inicio de plastificacéo;
(1/r)y = curvatura de inicio de plastificacéo;
My = momento ultimo;

(1/r)y = curvatura ultima.
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Para a consideracdo da contribuicdo do concreto tracionado intacto entre
fissuras (tension stiffening) no Estadio Il, o programa emprega o modelo empirico de

Branson (1965) para a determinacao do momento de inércia equivalente da sec¢ao:
M, )" M, )"
loq = [ij 1+ {1 = [ij }.I,, (A1)

[Il € o momento de inércia no Estadio Il puro (secéo fissurada);

Em que:

Il € o momento de inércia no Estadio | (secao nao fissurada);

m = 4 (seg¢es individuais).

Dessa forma, calcula-se a rigidez a flexdo das secbdes que ingressam no
Estadio Il por:
El = E.qu

Em que E é o médulo de deformacéo longitudinal do material do elemento.

No estadio lll (regime de ruptura), o programa admite, como simplificacdo, um
trecho reto no diagrama momento curvatura entre o ponto de inicio de plastificacéo e
o ponto de momento ultimo (trecho BC da figura A.1). Desse modo, calcula-se a

curvatura no trecho BC por:

(1/r)=(1/r)y+{(1/|3“:I(\jl/r)y}-(M—My) (A.2)

Assim, no trecho BC, a rigidez a flexdo El das secbGes que ingressam no
Estadio Il é obtida por:
El =M/(1/r)

A.2.2 Elementos submetidos a flexdo normal composta (pilares)

Para os elementos pilares, a obtencao da curvatura (1/r) e da rigidez a flexao

El de uma secéo é feita a partir das equacdes de equilibrio da secéo e da integracéao
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das tensdes normais da mesma. Logo, é necessario fazer a analise da segédo. A

figura A.2 ilustra uma sec¢ao genérica submetida a solicitagdes normais.

C2
Secéo Resultantes Deformagdes Tensodes no
genérica internas na segao concreto
Figura A.2-Sec¢ao genérica submetida a solicitagdes normais.
Na figura A.2:

Rcc € a resultante das tensdes normais de compressao do concreto;

z4 é a distancia da fibra mais comprimida da secéo a resultante Rcc;

€. € a deformacédo do concreto na fibra mais comprimida da sec¢éao;

O € a tensdo de compressdo do concreto na fibra mais comprimida da
secao;

Rsi é a resultante da armadura da camada i;

di é a distancia da fibra mais comprimida ao eixo da armadura da camada i;

Asi € a drea de armadura da camada i;

€si € a deformacao da armadura da camada i;

2 € a distancia da fibra mais comprimida ao centro de gravidade da sec¢éo;

x é a profundidade da linha neutra, medida em relacdo a fibra mais

comprimida da secao.

Por equilibrio, as resultantes internas devem ser iguais aos esforcos

solicitantes (forca normal N e momento fletor M):

N=R,+> Aoy (A.3)



171
M= I:{cc'(cz - Zg)+ Z AsiGsi (C2 - d|) (A4)

Por compatibilidade de deformagées:

—=x=-_d (A.5)

Nas equacoes A3, A4 e A5, tensbes e deformacbes de compressado
possuem sinal positivo.

O programa emprega as hipdteses usuais do Estado Limite Ultimo por
solicitagbes normais, conforme a NBR 6118 (ABNT, 2007). Logo:

. Para as tensdes do concreto comprimido, emprega-se diagrama
parabdlico-retangular;

. Admite-se que a ruina ocorra segundo os dominios de deformacdes.

A incognita chave do problema é a profundidade da linha neutra (x). Para
obté-la, é necessario recorrer a procedimento iterativo, atualizando o valor da
curvatura (1/r) e o valor da deformacao no CG da secao até a convergéncia.

Existem 4 casos possiveis para a obtencdo do valor e da posicdo da
resultante do concreto (R¢c), conforme ilustrado na figura A.3:

Caso A: x<h e ¢€.<0,002
CasoB: x<h e €20,002
CasoC: x=h e €&<0,002
CasoD: x=2h e €.=0,002

Para cada caso, é possivel deduzir as expressoes de (Rc) e (zg) a partir da
integracdo das tensdes do concreto ao longo da altura da secdo. Tais expressdes
podem ser encontradas na bibliografia especializada.

No caso A, a resultante das tensdes de tracdo do concreto sdo incluidas na
equacao (4) sempre que as mesmas nao superem a resisténcia a tracao do concreto
na flexao.

A atual versdo do programa € aplicavel somente para sec¢des retangulares
simétricas submetidas a flexo-compressao (ou seja, apenas forcas normais de

compressao).
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& Occ & Occ
0,002 /
X X
h h
Deformacdes Tensdes no Deformagdes Tensbes no
na secéo concreto na secao concreto
CASO A CASOB
- €cc Occ - €cc Occ
0,002
h h
X X
[/ Tensdes no |/ Tensdes no
} // concreto } // concreto
Il I/
[ A S e O A
Deformagoes Deformagées
na secao na secao
CASO C CASOD

Figura A.3-Casos possiveis para a integracao das tensdes do concreto.

O programa emprega o seguinte algoritmo para a obtencdo da curvatura e da
rigidez a flexdo da secao de pilares, a partir dos esforcos solicitantes M e N de cada

iteracdo do procedimento incremental:

(1) Com os esforgos solicitantes M e N, estimam-se os valores da
curvatura (1/r), da deformacéo no centro de gravidade (&o);

Processo iterativo

(2) Com a curvatura (1/r) e a deformacado no centro de gravidade (go),
calcula-se o valor de x, identificando o caso (A,B,C ou D);

(3) Com base nos dominios de deformacdo do ELU para solicitagcdes
normais, verifica-se se a secao atingiu a ruina. Em caso negativo, prossegue-se com

0 processo iterativo.
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(4)  Por meio da integracdo das tensdes do concreto ao longo da altura da
secdo, calculam-se a resultante de compressao do concreto (R.) € a distancia
dessa resultante em relagéo a fibra mais comprimida da sec¢ao (zg)

(5) Por meio da compatibilidade de deformagdes, calculam-se as
deformacdes (&), as tensdes (0g) e as resultantes nas armaduras (Asj. Osj)

(6) Calculam-se a forca normal (Ng) e o momento fletor (Mg) das
resultantes internas.

(7)  Enquanto o erro relativo (N-Ng)/N e (M-Mg)/M for maior que a
tolerancia, calculam-se novos incrementos de curvatura (A1/r) e da deformagéo no
centro de gravidade (Agp). Com os novos valores para a curvatura (1/r) e a
deformacao no centro de gravidade (&), retorna-se ao passo (2). Quando o erro
relativo for menor que a tolerancia, finaliza-se processo iterativo.

Fim do processo iterativo

(8) Com o valor de M e (1/r), calcula-se a rigidez a flexdo secao: EI=M/(1/r)

A.2.3 Caélculo da rigidez a flexdo média do elemento finito

Para a rigidez a flexdo do elemento finito, o programa emprega a média dos
valores obtidos para a secdo do no inicial e a secao do né final, com modelos
constitutivos apresentados em A.2.1 e A.2.2. Dessa forma, o0 momento de inércia a
flexdo do elemento finito é obtido por:

— _€q/l €q,]
logm =——— (A.6)
leq,i € 0 momento de inércia a flexdo associado a se¢do do no inicial;
leq,; € 0 momento de inércia a flexdo associado a seg¢éo do né final.

O momento de inércia calculado com a equacao (A.6) é o valor utilizado nas
matrizes de rigidez dos elementos finitos que compdéem a estrutura (vigas e pilares).



