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RESUMO

Este trabalho trata da andlise e projeto de um particular
tipo de barra estrutural: coluna demadeira.Sio descritososprincipios
basicos aplicaveis a esse elemento estrutural, incluindo-se tanto

a instabilidade quanto a falha por resisténcia do material.

Também & feita uma explanacgdo a respeito de varios méto-

dos de projetos para colunas longas.

Desenvolveu-se um programa experimental para a determina
¢do da excentricidade equivalente inicial da carga em substituigao
ac efeito da excentricidade de carga propriamente dita, curvatura
inicial, efeito da nfo homogeneidade do material e inevitavel va -
riacdo na Area da secdo transversal da coluna (excentricidade aci-

dental eg) -

E proposto um critério de projeto para excentricidade

acidental em colunas de madeira.
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ABSTRACT

This work is concerned with the analysis and design of a
particulartypewxﬁ;tructuralr@mberit;m?epcolumn{ﬂk?basiqprinciples
apply to columns are described. Both instability and material

strenght failures are included.

It is also made an explanation about several methods of

design of slender columns.

An experimental program has been used for determination
of the equivalent initial eccentricity in load application to
replace the effect of eccentricity of load, an initial curvature ,
the effect of nonhomogeneity of the material and unavoidable
variation in the cross-sectional area of the column (accidental

eccentricity eg) -

A design criterion to accidental eccentricity for wood

columns is proposed.
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PREFACIO

Em ciéncia, de uma maneira geral, a transicao do que se

sabe para o que nao se sabe nem & nitida, nem dramatica.

Diante de uma nova pesquisa, maneiras diversas de aborda
la sao possiveis e muitas vezes explicagdes incompativeis entre si
sdo propostas. A contribuicdo do pesquisador pode ser no sentido
de esclarecer de maneira segura algum ponto, ou de lancar duvidas
sobre algo que parecia razoavel, propor novas explicagdes para al-

gum tipo de guestao, ou, ainda, levantar problemas novos.
0 tema que sera tratado aqui & exemplar.

0 estudo de colunas constitui-se ha alguns séculos em um
dos campos mais complexos, férteis e, por isso mesmo, polémico. Sua
abrangéncia transcende os limites da Resisténcia dos Materiais e
passa a ter intersecgdes com os demais campos afins, tais como o

da Mecanica das Estruturas.

Niao obstante o conhecimento hoje existente sobre o mate-
rial madeira, contribuigoes ao estudo de colunas construidas com
esse material sempre sao possiveis, e muitos progressos continuam
sendo feitos, principalmente no sentido de explicar os mais impor-
tantes aspectos relacionados ao problema da perda de estabilidade,

numa tentativa de se obter procedimentos seguros e adeguados a
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CAPITULO 1

PANORAMA GERAL E OBJETIVOS

1.1- INTRODUCAO

0 emprego de madeiras em estruturas pressupde um perfei-
to conhecimento de suas caracteristicas fisicas e mecanicas, espe-
cificas de cada madeira, de modo a obter dados representativos de
cada espécie, sem considerar fatores de modificacdo destas caracte
risticas, inevitaveis em pecas construtivas, e um estudo essencial
a engenharia estrutural, em que se analise a influéncia desses fa-
tores, designados englobaddmente por "defeitos das pecas de madei

ra".

A engenharia de hoje procura aperfeigoar as estruturas,
seja pelas concepg¢des estruturais, seja pelo refinamento de méto -
dos de calculos tedricos e experimentais para componentes ou estru

tura comc um todo.

A grande preocupacac atual dos pesquisadores estda no es-
tabelecimento de processos simplificados baseados em uma conceitua
¢ao mais ampla e geral, aplicaveis aos diversos tipos de estrutu -

ras usuais.

As consideracbes ligadas a4 estabilidade e a instabilida-
de do equilibrio das estruturas sao de fundamental importancia pa-

ra o seu projeto, ja que a instabilidade do equilibrio define, qua
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se sempre, quando comparado com os demais, duas caracteristicas
particulares gque o tornam especialmente perigoso para a engenharia
(De Zagottis, 1980).

Em primeiro lugar, os fenomenos de instabilidade manifes
tam-se repentina e violentamente, mesmo gquando a velocidade de cres
cimento das intensidades das acgOes nao sofre acréscimos bruscos.
Assim sendo, praticamente todas as estruturas nao tém capacidade
de aviso de ruina iminente para este tipo de estado limite Gltimo,
o que deve inclusive ser levado em conta na responsabilidade da es
trutura e, consequentemente, na seguranca gue deve ser imposta ao
projeto. As ruinas produzidas por instabilidade sdo quase sempre

ruinas que produzem grandes danos.

Em segundo lugar, os fendmenos de instabilidade manifes-
tam-se, gragas a propria evolucao da Teoria das Estruturas que per
mite uma otimiza¢do cada vez mais pronunciada das estruturas proje
tadas e construidas ao longo do tempo, através de formas inespera-
das e de violéncia crescente. Essa caracteristica que liga o agra-
vamento dos problemas de instabilidade com a otimizacido pode ser
verificada, quer teoricamente, quer praticamente, analisando os

grandes acidentes e os grandes problemas da engenharia estrutural.

Fica, pois, evidenciada a importéncia do estudo da estabi
lidade estrutural. Essa nao & uma preocupacac exclusiva do nosso
tempo. Desde épocas remotas ja se se preocupava com tal problema,

dentro da relatividade dos conceitos em cada periodo.

Como qualquer outro problema da engenharia, busca-se
uma solugao ideal que apresente eficiéncia, funcionalidade, segu';
ranga, estética e economia. Técnicas de otimizac3do tentam atingi -
la, aproximando-se satisfatoriamente. & medida que avancam os co -

nhecimentos técnico-cientificos.

Os progressos tedricos na analise estrutural, assim como
& pesquisa constante das propriedades mecanicas dos materiais em -
pregados na Engenharia Civil & o resultado dessa busca da solucao
ideal, estimulando - o engenheiro a ser cada vez mais audacioso,
concebendo estruturas mais e mais,esbeltas}aconrca@acidade(ie carga

elevadas.

Ocorre, porém, gue estruturas esbeltas sZo passiveis de
comportamentos estruturais muito diversos dos comportamentos basi-

cos, que a principio delas se espera. Entre outras coisas, inevita
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veis imperfeic¢des, proprias das estruturas reais, ocorrem, levando
a4 perda de caracteristicas da estabilidade do equilibrio. A comple
xidade dos problemas da pratica, via de regra, induz o analista a
estender tacitamente as conclusoes obtidas do estudo do sistema
ideal ao sistema real, o que no campo da estabilidade estrutural ,

principalmente, envolve uma série de perigos (Mazzilli, 1979).

Segundo esse autor, as imperfeigdes, quanto a suas ori -

gens, podem ser dos seguintes tipos:

a. irregularidades ou excentricidades geométricas;

b. propriedades mecdnicas variaveis do material estrutu-
ral;

c. tensOes iniciais;

d. excentridades de carregamentos;

e. carregamentos acidentais laterais, etc.

Estas imperfeigbes a que se refere sao as peguenas imperfeigdes,
isto &,aguelkas dentrodos limites de tolerdncia normalmente exigi -
dos no processo de construcgdo,de fabricacao ou de utilizacao das

estruturas.

Uma estrutura apresenta sensibilidade a imperfeigodes se,
para pequenos afastamentos das condigdes ideais de projeto, apre-
sentar em seu comportamento variacdo desproporcionalmente grande
(Croll & Walker - apud Mazzilli, 1979). Evidentemente, variag¢do no
comportamento diz repeito a modificacao qualitativa das formas de
equilibrio, com alteracaoc das trajetdrias de equilibrio e das car-

gas criticas.

E interessante notar que a sensibilidade a imperfeigOes
estad intimamente relacionada com a dispersac dos resultados que
se observa nos ensalos estruturais. Este fendmeno se compreende
imediatamente, pois todos os elementos submetidos a um ensaio, in-
clusive aqueles que se supbOem idénticos, apresentarao sempre imper

fei¢Oes proprias ligeiramente distintas.

Se a estrutura emnsaiada for insensivel a imperfeigdes,as
pequenas diferencas dos elementos similares nao terdo grandes in -
fluéncias nos resultados, ou seja, o0 grau de dispersaoc &€ pequeno.
Por outro lado, se as menores diferencas em tais elementos forem
responsaveis por grandes discrepancias nos resultados dos ensaios,
a grande dispersido evidenciara a maior sensibilidade gue o sistema

estrutural apresenta a imperfeigoOes.
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Na pratica, alguns exemplos de estruturas gue podem ser
sensiveis a imperfeic¢des seriam as barras, as estruturas reticula
das, arcos, chapas, cascas cilindricas, cascas esféricas, e ou-

tras.
Vamos nos deter nas barras.

As barras de material elastico linear de grande resis =~
téncia, como por exemplo o acgo, em geral apresentam sensibilidade
a imperfeigdes. Ji para barras de material elésticondo-linear ou
com comportamento reoldgico mais complexo, & possivel ocorrer sen
sibilidade a imperfeigdes. No campo das madeiras, a atual Norma
NBR 7190 - "Calculo e Execucgao de Estruturas de Madeira”,
_traté'a'Tcdmprésséo*%axialéf;:dé; pggas - esheltas, -_Com car=-
‘gé teoricamente centrada, sem considerar a presenga de excentrida

des acidentais.

0 material madeira tem uma forte caracteristica de nao
homogeneidade, que somada ad seucomportamento reoldgico e ds tole
rancias de construcao, podem levar a uma nova postura critica

quanto ao ponto analisado.

1.2- PANORAMA GERAL DO ESTUDO DE ESTABILIDADE

Para gue se possa avaliar a grande extensao e a comple-
xidade envolvidas nos estudos gerais da estabilidade apresenta-se
a organizacao diagramatica, constante em (Mazzilli, 1979), repro-
duzida pela figura 1.1, a qual representa esquematicamente oS
diversos tipos caracteriticos de instabilidade, que se agrupam se
gundo as categorias basicas: diﬁergenteeaoscilatéria. No primeiro
caso, o sistema abandona sua configuracao iniciai de forma defini
tiva, ao procurar novos e eventuals estados equilibrados. No se -
gundo, porém, o sistema oscila em torno de sua configuragido ini -
cial, sendo levado a instabilidade pela crescente absorcgido de ener

gia, tipica do processo.

Segundo ainda aqguele autor, embora, o fendmeno da insta
bilidade seja "essencialmente dinamico", a.terminologia "instabili
dade divergente estatica" & utilizada em contraposigao a "instabi
lidade divergente dina&mica", para significar que aquela pode ser
estudada por processos estaticos e & tipica de sistemas conserva-

tivos, enquanto esta deve ser estudada por meio de andalises dina-
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micas, sendo caracteristica dos sistemas ni3o-conservativos.

INSTABILIDADE

DIVERGENTE 0SCILATORIA
< -
Q = ©
3 3 = @« =
et ot =L ) E w
= : = 2 = S o
< teg 2 - i o
b = PP o | I
[75] . w I <1 o
w [a) = =|-I- s o]
w
t I.I..Ilg =
= o O o |
5 < 2 -
2 8 E
= z o ot »
s ga 3
o [&]
Figura 1l.l- . Tipos fundamentais de instabilidade [TN:
- (Mazzilli, 197%)1 -
Na figura 1.1. ' notamse os termos "ponto limite"™ e "pon
to de bifurcacado". Enquadram-se- em "ponto limite" o sistema gue

nao possuil qualquer configuracdo de equilibrio, além de um nivel
critico do carregamento. Um sistema se enquadra em "ponto de bifur
cagdo" quando, além de niveis criticos do carregamento, ainda apre
senta possibilidade de se eqguilibrar em configuragéés diferentes
de seu estado inicial. Os casos classicos de Euler se enquadram
nesta altima categoria, enquanto que arcos abatidos, cascas delgé—

das e outros, se enquadram na primeira.

A instabilidade oscilatéria entra no campo de instabilida

de induzida por vortices, ressondncia, efeitos fluido-dinamicos
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{flutter), instabilidade oscilatoria auto-excitada (galloping) e
combinagoes de dois ou mais dos tipos elementares.

0 estudo das colunas de madeira, que sera tratado aqui,
gse situa no campo da instabilidade divergente estatica, em siste -
mas conservativos. Um sistema & dito conservativo quando todos os
esforcos nele atuantes, internos ou externos, sao conservativos.Pa
ra que um esforgo seja considerado conservativo ele deve ser tal
que seu trabalho, em qualquer deslocamento cimematicamente admis-
sivel do sistema sobre cgual age, dependa exclusivamente da confi
guracdo inicial e da final do sistema.

1.3- OBJETIVOS

As informacOes disponiveis sobre testes de colunas de ma
deira tem sido tao escassas e os procedimentos de ensaio td3o pouco
divulgados por parte dos diferentes pesquisadores no mundo que fi-
ca praticamente impossivel uma compéragéo adeguada dos resultados.

No Brasil, utilizam-se formuldrios que constam da  NBR-
7190 - “Calculo e Execugdo de Estruturas de Madeira" (antiga NB-11)
e que estd vigente, sem modificacdes, desde 1951.

Com intuito de iniciar um estudo de revisdo de tais for-
mularios optou-se pelo tema. - que, sem davida, & vastissimo.Atual
mente, no estudo da‘berda, de éstabilidade g0 considerados os mo-
mentos de 28 ordem.'A elastica da pega, provocada pelo carregamen-
to externo, criaumaexcentricidadeparazacaIgaaXiélmifazendo sur -
gir um momento de 22 ordem que, Ppor ,sua vé%, aumenta a elastica e
consequentemente aumenta a excentricidade da carga normal e assim
sucessivamente.

Se as cargas externas forem menores que a capacidade de
carga da estrutura, esse processo continuara até o estado de equi~
librio entre esforcos solicitantes e capacidade resistente da peca
“em todas as segdes. Além disso, em todas as secgdes, a curvatura ne
cessaria para provocar aguela capacidade resistente devera ‘ ser
igual a curvatura da linha elastica.

Dependendo das caracteristicas geométricas da peca com -
primida, o estado limite dltimo de ruptura pode ocorrer apds a per
da de estabilidade gqgue se inicia antes do material atingir seu 1li-

mite de resisténcia.
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Sera sempre considerado no calculo de barras comprimidas
um acréscimo na excentricidade da carga axial N gue visa levar em
conta os efeitos da incerteza sobre sua posigidoc real, tolerancias
de construcdo, ndo homogeneidade do material, eventuais curvaturas
iniciais,’ etc.

Esse acréscimo, gue estd sendo objeto de uma pesquisa ex
perimental neste trabalho, & denominada excentricidade equivalente
adicional, = . . ou excentricidade ndoc intencional, ou ainda,
‘excentricidade écidental, com notacio eg-

Além disso, procura-se conceituar o fendmeno da perda de
estabilidade na flex3o composta procurando ordenar as idéeias de
forma a se dar um primeiro passo na rediscussao do assunto sob as
luzes dos novos métodos de andlise que ja se empregam para outros

materiais.

1.4~ CONDICOES DE SEGURANCA SEGUNDO A NBR 8681/84

1.4.1- Introducdo

Para se fixar as condic¢Bes exigiveis na verificacao da
seguranca das estruturas usuals da Construgdo Civil e se estabele-
cer as definigdes e os critérios de quantificacdo das acdes e das
resisténcias a considerar no projeto das estruturas e de edifica -
¢O0es, quaisquer que sejam sua classe e destino, deve-se obedecer a
NBR 8681/84 - "AcOes e Seguranca nas Estruturas - Procedimento".Os
critérios de verificacido da seguranca e os de quantificacao das
acdes adotadas nessa Norma sdo validas para as estruturas e pecgas
estruturais construidas com gquaisquer dos materiais usualmente em
pregados na Construcac Civil, entre os gquais, a madeira.

0 que se segue tem por base, pols, a norma citada.

1.4.2~ Verificagdo da Seguranca

A seguranca das pegas estruturais deve ser verificada em
retacéo a todos os possiveis estados gque sdo admitidos como limi-
tes para a pecga considerada.
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A seguranca em relacao aos estados limites & verificada
tanto pelo respeito as condigdes analiticas guanto pela obediéncia
as condig¢des construtivas. Com respeito &as condig¢des analiticas,
verifica-se a segurang¢a por meio da comparacao dos valores gque cer
tos parémetros tomam na analise estrutural, quando na pega atuam
agdes a que ela estd sujeita, quantificadas e combinadas de acordo
com as regras estabelecidas pela norma em foco, com os valores que
estes mesmos parametros tomam quando se manifestam os estados limi

tes considerados.

As variaveis empregadas como parametros para estabeleci-

mento das condigles de seguranca sao de trés naturezas:

a. acgoes;
b. esforcos internos (solicitacdes, esforcos solicitan -
tes, tensdes);

c. efeitos estruturais (deformacgbes, deslocamentos, etc)

Com respeito as condig¢des construtivas, verifica-se a
seguranc¢a em relacdo aos possivels estados limites pelo atendimen-
to das exigéncias construtivas incluidas nas diversas normas refe-
rentes as estruturas feitas com os materiais de construcao conside

rados, que no nosso caso seriam os estados limites da madeira.

1.4.3- Agoes e Estados Limites

Sao denominadas acgdes as causas que provocam esforgos ou
deformagdes nas estruturas ou, particularmente, nas pecas estrutu-
rais. Do ponto de vista pratico, as forcase as deformacgdes impos -
tas pelas agdes sao consideradas como se fossem as proprias acoes.
As deformacbes impostas sao por vezes designadas por "agdes indire

tas" e as forgas, por "agoes diretas".
As acOes sao classificadas em:

- permanentes

- variaveis

- excepcionais.

- acidentais

Os estados limites podem ser "estados limites Gltimosg" ,

aqueles que pela sua simples ocorréncia determinam a paralizacdo ,

no todo ou em parte, do uso da construgao; ou "estados limites de




utilizagao", aqueles que por sua ocorréncia, repeticido ou duragio
causam efeitos estruturais gque ndo respeitam as condicdes especifi
cadas para o uso normal da construcgio, ou gue s3c indicios-de com- .
prometimento da durabilidade da estrutura. B ' '

Os estados limites considerados nos projetos de estrutu-
ras dependem dos tipos de materiais de construcao empregados e de-
vem ser especificados pelas normas referentes ao projeto de estru-

turas com eles construidas.

1.4.4~ Condigdes de Seguranca Relativas a3 Perda de Eguilibrio

Os estados limites Ultimos de perda de equilibrio, consi
derada a estrutura como um corpo rigido, ndo dependem da resisté&n-
cia dos materiais empregados e correspondem ao inicio da movimenta

gdao da estrutura como um corpo rigido.

As condicbes de seguranga relativas aocs estados limites

Altimos de perda de equilibrio s3o expressas por desigualdades do

tipo:
Ssa 2 Spg | (1.1)
ou
S(Fsg) 2 S(Fpqg) | (1.2)

onde Spg e Sgq representam os valores de calculo dos esforcos com
que & expresso o equilibrio, sendo Spg referente as acdes ndo esta

biljizantes Fp, e Sgg as acbOes estabilizantes Fg.

Os valores de calculo Fg das ag¢les sdo obtidos a partir
dos valores representativos (valores caracteristicos Fy, valores
caracteristicos nominais convenientemente escolhidos, valores redu
zidos de combinagao YyFy, valores convencionais excepcionais arbi-
trados para agles excepcionais, valores reduzidos de utilizacdo
¥, Fp e ¥, F,, valores raros de utilizacdo mas que podem acarretar
estados limites‘de utilizagao) multiplicando-os pelos respectivos

coeficientes de ponderacdo Ygr, © qual & uma funcioc de Y, ¢ Ygp ©

Ygz @
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Ye = £(Yeq1r YEor Ye3) (1.3)
onde

= coeficiente parcial que leva em conta a variabili-

dade das acoOes;

Ygg = Yo = coeficiente parcial que leva em conta que é
muito baixa a probabilidade de ocorréncia simulta-
nea dos valores caracteristicos de duas ou mais
agOes variaveis de natureza diferentes;

Yeg = coeficiente parcial que leva em consideragao 0s

possiveis erros de avaliacdo dos efeitos das agoOes,

seja por problemas construtivos, seja por deficién

cia do método de calculo empregado.

O desdobramento do coeficiente de seguranca Yf em coefi-

cientes parciais permite que os valores gerais especificados para
Y¢ POSsam ser discriminados em funcao de peculiaridades dos dife -

rentes tipos de estruturas e de materiais de construcdo considera-

dos (§ 5.2 da norma citada).

Na inequacdo(l.2)os valores de Fpng e Fgg sac determina -
dos pelas mesmas regras de combinagdes indicadas no § 5.13 da nor-
ma em questdo (combinac¢des ltimas normais, combinacGes ultimas ex
cepcionais). Os coeficientes de ponderagdo Y a empregar devem ser
convenientemente justificados, tendo em vista os valores especifi-
cados no § 5.14 (coeficientes de ponderacdo para as ac¢oes permanen
tes Ygr coeficientes de ponderacdo para as acdes variéveiS'nq,etc)

e as suas possiveis alterag¢oOes indicadas no § 5.3, do qual destaca

mos:
§ 5.3.2.1- Comportamento com ndo linearidade geométrica:
"De acordo com o gue € previstono final do § 5.1.2.1
(que diz que ha nao linearidade geométrica quando o comportamen

to estrutural deixa de ser linear em virtude de alteracgao da geome
tria do sistema, e neste caso o coeficiente Y £ pode ser desdobrado
em seus coeficientes parciais, aplicando-se o coeficiente vgs & sO
licitagéocalculadacomaiagaocaracteristicaHmltiplicadaporyfl ?0,

ou seja, 8@ = Ygg S(¥gy ¥4 Fy)), para efeitos desfavoraveis, os va-
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lores do coeficiente de ponderacao Y para as combinag¢des especilais ou
de construcdo podem ser desdobrados no produto dos coeficientes par

ciais Yer © Ve » Neste caso, deve-se manter Y£3 ;'1,1";

As condig¢Oes de seguranga podem ser expressas simbolica-

mente por:

onde:

-
-2
it

coeficientes de ponderacao correspondentes
respectivamente as a¢les permanentes estabili

zantes G, e ndo estabilizantes Gp.

S
G Q0 = agbes permanentes estabilizantes, agdes ndo
estabilizantes, e agOes variaveis nao estabi-
lizantes (as trés devem ser determinadas, pa-
ra cada tipo de carregamento, de acordo com

§ 5.1.3, da norma referida).

Em principio, as acdes variaveis consideradas nas condi-
¢Oes de seguranca devem ser apenas as nao estabilizantes. Quando a
atuacao de uma varidvel ndo estabilizante for obrigatoriamente
acompanhada pela atuacdo de uma parcela estabilizante de uma outra
acgdo, esta deve ser incluida no calculo de Spgq, como uma acio de
sentido contrario ao das demais. Ndo se permite que o efeito desta
acao seja considerado como uma parcela do esforgo estabilizante
Sga- As condicdes de seguranca tém, neste caso, a forma simbdlica

seguinte:

S{ygs Ggx) 2 S(Ygn Gy * Vg Onk = Ygs @ ) (1.5)

s,min

na qual se adota, para as ag¢des variaveis estabilizantes Qs min
r r

0 coeficiente de ponderacao Ygs = 1,0.

1l.4.5- Resisténcias

1.4.5.1- Resisténcia dos materiais

A resisténcia é a aptiddo da matéria de suportar tensdes



Do ponto de vista pratico, a medida dessa aptidao & considerada co

mo a propria resisténcia.

A resisténcia & determinada convencionalmente pela maxi-
ma tensdao gue pode ser aplicada ao corpo de prova do material con-
siderado, até o aparecimento de fendmenos particulares de comporta
mento além dos quais ha restricdes de emprego do material em ele -
mentos estruturais. De modo geral estes fendmenos saoc os de ruptu-
ra ou de deformacao especifica excessiva. Para cada material parti
cular, as normas correpondentes devem especificar quais os fendme-

nos que permitem - determinar as resisté&ncias.

1.4.5.2- Valores representativos da resisténcia

0s valores representativos da resisténcia sao:

- Resisténcia média: a resisténcia média f & dada pela
média aritmética das resisténcias
dos elementos que compde o lote con

siderado de material.

~ Resisté@ncias caracteristicas: os valores caracteristi-
cos fx das resisténcias sdo os que,
num lote de material, tém uma deter
minada probabilidade de serem ultra
passados, no sentido desfavoravel
para a seguranc¢a. Usualmente e de
interesse a resisténcia caracteris-
tica inferior fk,inf' cujo valor é
menor gue a resisténcia média £ ,em
bora por vezes haja interesse na re
sisténcia caracteristica superior

fx,sups cujo valor & maior que fp.

- Resisténcia caracteristica inferior: a resisténcia ca-
racteristica inferior fx, jnf € admi
tida como sendo o valor que tem ape
nas 5% de probabilidade de nao ser
atingido pelos elementos de um dado

lote de material.

Quanto a escolha do valor representativo, salvo exigén -

cia expressa em norma referente a determinado material ou tipo de
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construgao, o valor representativo deve ser tomado como o da resis
téncia caracteristica inferior, sempre gque a seguranca dependa das

poxr¢oes menos resistentes do material da estrutura.

0 valor representativo pode ser tomado como o da resis -
téncia média, guando a seguranca €& condicionada pela soma das re -
sisténcias de muitas porc¢oes do material da estrutura, sem que ca-

da uma delas individualmente tenha influéncia determinante.

1.4.5.3- Valores de calculo

a. Resisténcia de calculo

A resisténcia de calculo f5 & dada por:

Fq = Tk (1.6)
Ym
onde:
fk = resisténcia caracteristica inferior;
Yy = coeficiente de ponderagd@oc de resisténcias;

sendo Y, dado pela egquacao:

Ym = Ymp - Y Y (1.7)

m2 - 'm3
na qual os coeficientes vy, procuram considerar 0S

seguintes pontos:

Y1 = leva em conta a variabilidade da resistén
cia efetiva, transformando a resisténcia
caracteristica num valor extremo de menor
probabilidade de ocorréncia;

Ym2 = considera as diferencas entre a resistén -
cia efetiva do material da estrutura e a
resisténcia medida convencionalmente en
corpos de prova padronizados;

Ym3 = considera as incertezas existentes na de -
terminacdo das solicitacgdes resistentes, se
ja em decorréncia dos métodos construtivos
seja em virtude do método de calculo empre

gado.
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b. Tensdes Nltimas resistentes

As tensdes Gltimas resistentes 0y © 7 sao esta-

u
belecidas para a determinacao das solicitacdes
resistentes que nao dependam diretamente das re-
sisténcias medidas convencionalmente em ensaios
de corpos de prova padronizados dos materiais em
pregados. Os valores de o, e T, sao estabeleci
dos, em cada caso particular, a partir das teo -
rias da resisténcia dos elementos estruturais

considerados.
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CAPITULO 2

0 GERAL E O ESPECIFICO DO TEMA

2.1- 0 INICIO

Os primeiros experimentos com barras prismaticas compri
midas onde se observou o aparecimento do fendmeno da flambagem foi
feito pelo pesquisador experimental P. van Musschenbroek. Publicou
suas observacdes em 1729 através do trabalho "Introductis ad cohae
rentiam corporum firmorum". O seu grande mérito foi ter concluido
apenas e tdo somente através de seus testes, desarmado de qualquer
teoria matematica, que a carga de flambagem era inversamente pro -

porcional ao guadrado do comprimento da coluna.

Quem apresentou, pela primeira vez, o estudo tedrico
das llnhas elastlcas de barras fletldas foi Leonard Fuler, publi =
can&o "De curv1s elastlcus"‘como apendlce de seu 11vro, "Nethodus 
inveniendi llneas curvas maximi minimive proprletate gaudentes",emr
1744,

E interessante observar gque, embora seja costume hoje
em dia denominar uma coluna biarticulada como "Coluna de Euler",
Euler na realidade analisou uma barra engastada em uma extremidade
e livre na outra em seu trabalho, publicado em 1759, "Sur la force

de colonnes", inserido nas Memérias da Academia - de Berlin.
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2.2- A CARGA DE EULER

E ilustrativo, neste ponto, verificar as hipbteses de

calculo e a dedug¢do da carga de Euler. A barra com carga axial cen

trada, mostrada na figura 2.1, & suposta com secgdo - ~ transversal

constante e feita de um material homogéneo. Quatro hipdteses adi-

cionals sdo feitas:

1.

As extremidades da barra sio articuladas. A extremi-

dade inferior € um apoio fixo, e a extremidade supe-
rior & apoiada de maneira que possa rodar livremente

e mover-se verticalmente, mas ndo horizontalmente.

A barra é& perfeitamente reta, e a carga & aplicada

ao longo de seu eixo centroidal.

O material obedece a lei de Hooke, ou seja, & elasti

co-linear.

As deformacdes da barra sdo suficientemente pequenas
de maneira que o termo (y')?® & desprezivel guando
comparado com a unidade na expressao para a curvatu-

ra.

1 _ v

n 1+ (g 21772 (2.1)

= =
3 %
" u
g

-

EIy"

v
———— e — = ) ———
v

P

]
il
-~
—————
vl

Figura 2.l1- Coluna de Euler



Na expressdo (2.l1), r & o raio de curvatura, y" e vy’ re
presentam a sequnda e a primeira derivada de y em relagdoa X;e y
sao os deslocamentos transversais dos pontos situados no eixo da

barra, em relacao a ordenada inicial destes pontos.

De acordo com o critério do eguilibrio neutro, a carga
critica & a carga para a qual o equilibrio na configuracdo ligei-
ramente fletida mostrada na figura 2.1 & possivel. Se as coordena
das x e y sao tomadas como mostrado nessa figura o momento inter-
no resistente M;, ¢ em gqualquer secdo distante x da origem sera da
do por:

- _ 1
M: . = - EI ( - ) (2.2)

gue, pela hipotese 4, se transforma em:
Mjnt = = EI y" (2.3)

Os valores E e I representam o médulo de elasticidade e o momento
de inércia da secdao coerente com o plano de flexdo, respectivamen
te. '

Da equagac de equilibrio no estado deformado Mipt = Maxt

se obtém: EIy" + Py = 0, ou, rearranjando:

"+ by =0 (2.4)

EI

A eguacao (2.4) & uma equagao diferencial linear com coeficientes

constantes, homogénea, de facil solucdo. Usando-se a notacdo:

k2 = P (2.5)

EI

a solugadao de (2.4) pode ser escrita como:
y = A sen (kx) + B cos (kx) (2.6)

Fazendo-se uso da condigao de contorno y = 0 quando x = 0,

obtém-se B = 0. Consequentemente, (2.6) se reduz a:

vy = A sen (kx) (2.7)

O uso da outra condigdo de contorno, v = 0 guando x= 4%,

nos leva a:
A sen (ki) =0 (2.8)



A equagao (2.8) sera satisfeita se ocorrer pelo menos

uma das duas condicdes:

A =10
{(2.9)
sen (k&) = 0
Pela primeira condig¢do de (2.9), k e consequentemente P, = através

da equacdo (2.5), pode ter qualquer valor. Este resultado & conhe-
cido como solucgdo trivial, pois confirma(3quejéwéconhecido, ou se
ja, a coluna estara em equilibrio sob qualguer dafga axial P desde
gue a barra permaneca perfeitamente reta (nado estd em analise o 1li

mite de resisténcia do material).

A segunda condicido presente em (2.9), sen (k&) = 0, tem
como campo de solucdo a seguinte familia de angulos:

k& = nw (2.10)

onde n=1, 2, 3 ... . E interessante lembrar que, neste caso, A

pode_assumir gualquer wvalor.

Substituindo (2.10) em (2.5) chega-se & seguinte familia

de valores da carga P:

p- D2 TZEL (2.11)
2
A coluna de Euler, sob os valores de carga dados por

(2.11), podera ficar em equilibrio, em formas ligeiramente fleti -

das.

A equacgio representativa de tais formas & obtida substi-

tuindo (2.10) em (2.7), fornecendo uma sendide (de amplitude A in-

determinada uma vez gue A pode assumir qualquer valor - . 'quando
sen (k) = 0): '
y = A sen (2.12)

A menor carga sob a gqual o estado neutro de equilibrio é
possivel, & conhecida como "carga de Euler", e & obtida fazendo-se
n=1em (2.11):

“



_ _ T2EX
PEULER =Pp = 2 (2.13)

0 comportamento da coluna ideal de Euler pode ser visua-
lizada através de um grafico tendo como abscissa.a amplitude A da
sendide e, como ordenada, a carga P, suposta crescer a partir] de

zero, como mostrado na figura 2.2 (Chajes, 1974).

Figura 2.2~ Comportamento da coluna de Euler

Observa-se pela figﬁra 2.2 gue, enquanto a carga P perma
nece abaixo da carga de Euler, a coluna mantém sua forma reta. No
ponto correspondente & carga de Euler existe a bifurcagao do equi-
librio, isto &, a coluna pode permanecer reta ou pode assumir uma

forma fletida de amplitude indeterminada.

A carga de Euler acima obtida & algumas vezes denominada

como "carga critica" e outras, como "carga de flambagem".

Hoff (Hoff, 1954) propde que a carga sob a qual uma colu
na imperfeita real se curva repentinamente seja referida como car-
ga de flambagem, reservando-se o termo carga critica para a gual
0 equilibrio neutro & possivel em uma barra perfeita ideal, de
acordo como uma andlise linear. Em outras palavras, ele sugere que
"flambagem" & alguma coisa gue pode ser observada guando uma colu-
na real & carregada durante um teste em laboratdrio, enquanto gque
o termo "carga critica" refere-se a solucdo de uma analise tedrica
idealizada. Sob esse critérioc a carga de Euler acima deduzida se -

ria denominada "carga critica" da coluna.

£



Analisemos o comportamento de (2.11) e (2.12) guando se
varia n. Para n = 0, teriamos uma carga nula. Com n = 1 temos a
carga de Euler com a coluna apresentandce a forma de meia &nda de
‘sendide,

Se n > 1, tem—se sendides com n semi-ondas, em equili-

brio com cargas maiores do que P,. Tais formas, porém, s sdo real

E*
mente possiveis se a coluna for contraventada nos pontos de infle-
xdo. A figura 2.3 mostra carga e forma da coluna de Euler para os

primeiros valores de n.

Figura 2.3~ Formas possiveis de flambagem da coluna de
Euler para n igual a 1, 2 e 3.

2.3- A ROTACEO ,ES,P,ECIF,-ICA

Em (Pimenta & Mazzilli, 1986), os autores procuram mos -
trar que a afirmagdo comum dos cursos de Resisténcia do Materiais

de que a conhecida expressdo (2.3): M - EI o a gqual

int T



derivaria da linearizacio de (2.2), M. = - EI (1/r), como foi

int :
feito no paragrafo anterior, ndo & verdadeira pois esta altima ex-
pressdo ndo & consistente com a hipdtese usual de as seg¢des trans-
versais permanecerem pl@§a§¥eﬂoﬁtogonais;gq;eixo-@a_pﬁygagapés a
deformagio, no caéoﬂgeral. Mostram.que, na verdade, (2.3)"é'a'lff;
'nearizéqﬁo de: "

dd

I el 2.1
dx

onde €' & a denominada rotagac especifica, obtida a partir da fle-
x30 de um elemento diferencial da coluna reta, de comprimento dx,

como mostra a figura 2.4:

dx

Figura 2.4- Elemento diferencial da coluna reta, antes
e apos flexao. '

e cuja expressao, pela regra da cadeia, nos leva a:

gr =48 _ d8  ds _ 3} (2.15)
dx ds dx
sendo:
k = d6/ds = curvatura do eixo da barra
% = ds/dx = estiramento da fibra ao longo do eixo da
barra.

Segundo esses autores a formula da curvatura do eixo da barra, com

pleta, seria:

=YL (d+u) -u ¥ (2.16)

[(1 + T')y2 + (¥r)2]3/¢2

G



Assim, segundo a demostracdo feita pelos mesmos, ¥" nio
seria a linéarizagéo da curvatura, mas a da rotacdo especifica 8/,
sendo esta uma melhor denominacdo. Além disso, & a rotacfo especi
fica €', e nao a curvatura, o deslocamento generalizado conjugado

energeticamente com o momento fletor.

Na expressao (2.15), acima, a notacdo utilizada pelos
autores para o campo de deslocamentos dos pontos da barra reta
com o seu eixo alinhado com o eixo das coordenadas x, e conside -
rando a hipdtese usual das secgdes transversais permanecerem pla -

nas e ortogonais ao eixo da barra, é&:

u (x,vy) u(x) + y sen?

(2.17)
v (XI_Y)

i

§(x) + vy cosg -y

que pode ser visualizada pela figura 2.5.

.
L

Figura 2.5- Deslocamentos de uma barra reta

E interessante notar, segundo os autores, gue a hipdte-

se de inextensibilidade do eixo da barra adotada por Euler leva a:
6' = k= T" (1L +14') - 4" ¥ (2.18)

o que justificaria M = - EI Kk somente na auséncia de forca normal.

Para a linearizacado da rotacdo especifica 6°':

o



ot = v" (L +u') - u" v _ _ (2.19)
(1 +T')2 + (¥7)2
sdo necessadrias as hipdteses de U' e ¥' serem muito pequenos em

~ -~ . — el L]
relagao a unidade e de u' ter a mesma ordem de grandeza de v . ©O

que nao & muito intuitiveo, segundo os autores.

Notam, finalmente, que a difundida formula da curvatura,

dada por:

“}.’u
e o= ~ 7% (2.20)
[1 + (vr')2]

somente & correta se as derivadas de v forem entendidas como sen-
do em relacdo a abscissa dos pontos do eixo da barra apds a de -
formagao. Este tipo de descrigdo & conhecido na Mecanica dos Meios

Continuos como descricdo Euleriana, podendo ndo ser muito conve -

‘niente, segundo aqueles autores, para problemas.com grandes rota--

¢Ses, assim como em solugdes numéricas de problemas nio lineares.

2.4~ HISTORICO =~

O primeiro estudo sobre a linha elastica de barras fleti
das deve-se ao matematico suico Jakob Bernoulli (pai de Daniel Ber
noulli), gue adotou as hipdteses formuladas por Mariotte, o gqual,
por sua vez, em seus estudos sobre a resisténcia de barras fleti -
das, ja supusera as sec¢des transversais permanecendo planas apos
as deformacoes e girando.. em torno de eixos cujos tracos no plano
de flexao eram pontos do "eixo neutro" gue se mantinha inextensi -
vel (Timoshenko, 1953 - apud Pimenta & Mazzilli, 1986) (1),

Mariotte, porém, havia imaginado, erroneamente, que esse
"eixo neutro" se situava sobre o lado cOncavo da barra submetida a
flexdo simples, em vez de conter os baricentros das segdes trans -

versais. A corregdo desse erro da posicdo do "eixo neutro” 88 foi

(1) PIMENTA, Paulo de Matos & MAZZILLI, Carlos, E.N. - "Minima Cor-
rectic Methodi Inveniendi Lineas Curvas Elasticii' - Publicac¢ao BT/PEF - 8163
da Poli - USP, 1986 Sao Paulo - SP.
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feita muito tempo depois, poxr Navier, em 1826.

Entretanto, a menos de induzir a erro no valor da cons -
tante representativa do produto de rigidez de flexac, a hipotese
de Mariotte foi correta o suficiente, a ponto de permitir a formu-
lagao classica da linha eldstica de barras fletidas, o gue se deu
com o notavel concurso dos ja citados Jacok Bernoulli e seu filho

Daniel Bernoulli, assim como do seu discipulo Leonhard Euler.

Como nos conta L'HERMITE (L'Hermite, 1974)(1), o traba -
lho "Sur la force des colonnes” apresentado por Euler, em 1757, as
Memorias da Academia de Berlim (e publicado em 1759), foi-lhe ins-

pirado por Daniel Bernoulli.

Em (Pimenta & Mazzilll, 1986) observa-se que Daniel Ber-
noulli propds a Euler gque utilizasse o cdlculo variacional, de que
era conhecedor eximio, para derivar a equacgao da linha elastica a
partir da condigcdo de que a energia de deformacido fosse minima.Sem
guestionar as hipdteses intrinsecas & formulagdo da energia de de-
formacdo de Daniel Bernoulli, Euler obteve a clidssica lei que afir

ma ser o momento proporcional a curvatura.

Euler enganou-se, porém, com repeito a constante de pro-
porcionalidade, gue nao resultou propriamente no produteo de rigi -
dez. A propdsito, sua constante, no caso de viga prismatica de se-

¢do retangular, dependia do quadrado da altura, em vez do cubo.

Tais enganos jamails desmereceram seus trabalhos, que con-
tinuam, logilcamente, a ter extraordinario conceito ao longo do tem
po. Como vimos na secao 2.1, Euler publicou estas informacgoes no
apéndice I "De Curvis Elasticus" do livro "Methodus ..." cuja capa

€ reproduzida na figura 2.6-

(1) L*HERMITE, R. -~ "Flambage et Stabilité - Le flambage élastique
des pieces droites", Collection V.T.I. - I.T.B.T.P., Editions Eyrolles, 12 ed.,

230 pp, 1974.
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o dice I & "De curvis elasticus", publicado

em 1744.

A teoria de Euler foi desenvolvida por Lagrange em torno

de 1800 (Lagrange, 1867 - apud L'Hermite, 1974}.

Infelizmente as teorias sobre flambagem tiveram pouco su
cesso porque as experiéncias empreendidas na época para verifica -
las malograram quase que completamente na falta, reconhece-se hoje
de métodos precisos. Os ensaios de flambagem sdo sempre delicados

face, principalmente, ds dificuldades de centragem, e dos vinculos
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mal definidos nas extremidades, comoc constatou DULEAU (Duleau,

1820)(1), com suas experiéncias com colunas de ferro.

Outra razdao do revés relativo das primeiras experiéncias
vieram do fato de que foram feitas, na maioria das vezes, com colu
nas cujo comprimento nao era suficientemente grande em relacdo a
menor dimensao transversal, fazendo, entdo, com que o limite de
elasticidade do material aparecesse antes da flambagem elastica. A
rica teoria de Euler sobre a flambagem elidstica s& trouxe grandes
embaragos para a época, onde pouco se conhecia sobre a plasticida-

de na flambagem.

Com todos esses males de nascéncia, a teoria sobre flam
bagem nac conseguiu se firmar e a confusdo estabelecida certamente

prejudicou o progresso dentro desse dominio.

As primeiras luzes s apareceram através de HODGKINSON
(Hodgkinson, 1840) (2) e LAMARLE (Lamarle, 1845 e 1846) ). Eles
constataram a existéncia de um limite acima do qual a f£6rmula de
Euler poderia ser utilizadae abaixo do qual seria necessdrio apelar
paré a experimentacao e o empirismo (tendo'em vista o diagrama ten

s830 x esbheltez).

RANKINE (Rankine, 1898)(4) colocou um pouco de ordem na
guestao entre 1855 e 1872. Estabelecida por Navier e estudada em
1853 pelo engenheiro inglés Rankine, a "formula de Rankine" ficou
também conhecida por varios outros nomes. Pertence ao tipo das se-

mi-empiricas, porque, baseada de inicio na teoria, entra em

(1) DULEAU, "Essail théorique et experimental de la resistance du
fer foge", Parls, 1820

) HODGKINSON,_Phll Trans. Royal Soc., Londres, 22 parte, 1840 ,
p. 385-456. ’ o
(3 LAMARLE, E. , "Mémorles sur la flex10n du b01s",Annales" mdeSf“
Travaux Publics de Belgique, Bruxelles, 1845, vol.3¥ p 1643 1846 vol. 4,p 1- 36

(4) RANKINE,: "Manual of Civil Engineering", 1898 : .
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seguida com um coeficiente numérico experimental (Rankine - apud -
Lacerda, 1966) (1)

outro pesquisador, GORDON, modificou a Formula de Ranki-
ne variando o coeficiente experimental e tomando, em vez do indice
de esbeltez, a relacio entre.ocomprimento da barra e a menor di -

mensao transversal (Gordon - apud Lacerda, 1966) (1)

RONDELET, na mesma época, tomou varios corpos de prova
de madeira, de secio transversal guadrada e retangular, determinou
a relacio entre a altura e a menor dimensdo desta segao, e a carga
de rupﬁura em cada caso, experimentalmente. Com isto construiu uma
tabela. Esta tentativa pratica recebeu o nome de "Regra de Ronde -
let" (Rondelet - apud Lacerda, 1966)(D.

LOVE instituiu formulas empiricas, uma para cada mate -
rial e dentro de certos limites. Estas formulas com coeficientes
criteriosos tem o valor da de TETMAJER (gue sera citado a seguir).En
tretanto ndc sdo usadas. (Love - apud Lacerda,‘£966)(l).

NATALIS também modificou a Formula de Rankine, complican

do-a consideravelmente (Natalis - apud Lacerda, 1966)(1).

JOHNSON aconselha uma fdrmula empirica parabdlica, sem

grandes méritos (Johnson - apud Lacerda, 1966) (1},

USINGER, fazendo experiéncias sobre pecas cilindricas so
licitadas do tobpo, ;nstiputiuférmulaspara o caso de duas articula

¢Oes e para o caso de dois engastamentos.

H.KAYSER também contribuiu para o estudo do fenomeno

apresentado a "Formula de Kayser" (Kayser - apud Lacerda, 1966)(1{

BAUSCHINGER (Bauschinger, 1887) (2) efetuou em 1887 as
primeiras experiéncias precisas. Esse pesquisador, para se liberar
das impertinentes indeterminacbes devidas as condic¢des de apoio,
realizou os experimentos com as extremidades das barras sob a for-
ma cOnica. Tal artificio, ao fornecer uma melhor centragem das for
¢as, lhe permitiu verificar pela primeira vez, de forma precisa,
que a formula de Euler era exata quando a flambagem se produzia ao
longo da fase elésticada déformagéo. Mas o problema da flambagem

(1) LACERDA, F. S., "Resisteéncia dos Materiais", II Volume, 42 ed.,
18 impressao, Editora Globo, Rio de Janeiro, 1966, 472 pp.

(2) BAUSCHINGER, Mitt. Tech. Mech. Lab. MiUnchen , 1887, Heft 15, p.
11.
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elastoplastica ndo ficou ainda resolvido.

TETMAJER, épresentou uma formulacdo empirica para o pro-
‘blema. Em {(Lacerda, 1966); j& citado, encontram-se tais . foimula-.
¢des.

JASINSKY {(Jasinsky, 1894 - apud,L'Hermite, 1974), exce -
lente pesqguisador do fim do século passado, fornece uma contribui-

cdo marcada pelo exame profundo de varias gquestdes em aberto devi-

das & flambagem em pontes metalicas.

Ag experiéncias de CONSIDERE (Considére, 1889)(1) 3 mes

r

ma época, deram importantes subsidios ao entendimento do fendmeno.

Os trabalhos de ENGESSER sobre flambagem foram inumeros.
Ele propbs a extensido das teorias de Euler pela introducido de um
mbddulo tangencial definido pela tangente a curva .de deformacao. Ele
estudou, de uma maneira aprofundada, a flambagem de colunas engas-
tadas, a influéncia do efeito cortante, a integracao de equacodes
diferenciais da flambagem sob a forma de aproximacdes sucessivas
por meio de métodos analiticos e graficos, a flambagem de pontes,
etc...

ENGESSER (Engesser, 1898)(2)

1889) foram os primeiros a reconhecer o problema da flambagem ine-

e CONSIDERE (Considere,

lastica em 1889. Entretanto, mesmo nos dias de hoje a carga na
qual a coluna falha por flambagem inelastica & ainda uma questio

em aberto.

SHANLEY (Shanley, 1946)(3) reconheceu o paradoxo na teo-
ria do mddulo reduzido da flambagem inelastica e mostrou que a car
‘ga prevista pela teoria poderia ndo ser obtida na realidade. Ele
concluiu que a teoria do modulo tangente estava correta para prever
a maxima carga sob a qual uma coluna perfeita, carregada'axialmen—

te, permanece reta.

(1) CONSIDERE, Résistance des piéces comprimées, Congres Interna -
tional Procedés de Construction, Paris, 1889.

(2) ENGESSER, F. - "Ueber die knickfestigkeit gerader stHbe™. Re -
vista Zeitschrift fur Architektur und Ingenieurwesen", 35 (1-8): 453-461,
Schmorl an Von Seefeld, Hannover, Germany, 1889.

(3) SHANLEY,F.R. "The Colummn Paradox", Journal Aeronautical Scien-
ces (13):678, 1946.



JOHNSTON (Johnston, 1961) (1) apresenta um diagrama  que
mostra a evolucado da foérmula para colunas desde Euler até Shanley,
e é reproduzido na figura 2.7, onde L & o comprimento da coluna,
R & o raio de giragao, e K ékh; coeficiente para adequar as condi-

¢coes de contorno.

EULER
1744
|
ENGESSER A Pe T2 E CONSIDERE
1889 - 1895 ¢ (%f 1889
2 2
_WEr. | L] JASINSKI _ TF Eerr
6}- TR — GE'_?I—?"
...ﬁl—_ | 1895 . (=)
o - T2Ex
R (ELf
R '
VON KARMAN

TESTE DE 1910
VE RIFICACAO

SHANLEY
1946 -1947
Figura 2.7-% . Evolucdo da Férmula para Coluna [(IN:({Johns
ton, 1961)]
Neste diagrama mostra-se que Considére e”Engesser, na

mesma época (1889), mas trabalhando independentemente, chegaram a
expressoes idénticas para explicar porque algumas colunas entravam
em colapéo antes da carga de Euler. Em suas expressdes Ep e Egpp TE
presentam respectivamente o "mddulo tangente" e o "mdédulo efeti -

vo", e substituem o mbddulo de elasticidade E da formula de Euler.

(1) JOHNSTON, B. G. "Buckling behavior above the tangent modulus
load". Journal of_phe Engineering Mechanics Division, ASCE, 87(6), 79-99, 1961.
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JASINSKI, em 1895, sugeriu que existiria um erro aparen-
te na formula de Engesser, surgindo al o "mbédulo reduzido" Eg, tam
bém chamado de "mddulo Auplo". Em 1910, Theodoraron Karman derivou

expressdes explicitas para o "modulo duplo”.

Somente em 1946, Shanley apresentou sua teoria que procu
rava concillar a controvérsia existente entre os proponentes das
teorias do mdodulo tangente e do mdodulo reduzido ou duplo, mostran-—
do gue era possivel uma coluna fletir simultaneamente com um acrés

cimo de carga, sem haver reversdo das deformagOes.

Muitas expressotes, desde entdo, tém sido deduzidas para
as colunas, num festival imenso de formulas entre as qguais desta -
cam-se formulas antigas ou mais recentes, podendo-se listar algumas
tais como as de Ritter, Tetmajer, Rankine, Rondelet, Rondon, Nach-
tergal, Movin & Hodgkinson, Love, Gordon, Natalis, Johnson, Usin -

ger, Kayser, Ylinen.

No campo especifico das madeiras alguns pesguisadores se

destacam, € & 0 gue veremos na se¢do 2.6, mais além.

2.5- INSTABILIDADE DIVERGENTE ESTATICA

2.5.1- Teorias de Primeira, Segunda e Terceira Ordem

Segundo as hipdteses que sdo adotadas no estudo da insta
bilidade, a mesma & enquadrada em teorias denominadas de 12, 22 ou
32 ordem. A primeira se caracteriza por nidoc levar em consideracgao
os deslocamentos no estudo do equilibrio da estrutura e admitir
simplificagdes de calculo, enguanto que a de 22 ordem leva em con-
ta os deslocamentos no estudo do equilibrio da estrutura. A teoria

de 32 ordem considera os deslocamentos sem simplificacgdes.

Cada uma das teorias acima citadas pode ser aplicada em
problemas de 12 ou 228 espécies, que a figura 2.8; através de co-
lunas esquemidticas, procura mostrar. A parte (a) da figura . 2.8
representa colunas que em condigdes ideais estariam sujeitas, ex -
clusivamente, a forcas normais, enquanto gue a coluna da parte (b}
da figura permite, entre outras coisas, verificar a influeéncia das

imperfeicOes geométricas, que sao inevitaveis nas estruturas reails

As definicgdes de problemas de 12 ou 228 espécie passam an
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tes,pelas-definicdes de carga critica e carga Giltima, que serdo analisa
das a seguir.

2.5.2- Carga Critica - Passagem Qualitativa e Carga Ultima - Passa-
gem Quantitativa = e J

Por "carga critica" entende-se o valor da carga que pro
voca instabilidade na estrutura pela passagem de un estado de equi
librio para outro. Essa passagem & dita "passagem qualitativa",
pois hid uma mudanca de uma forma de equilibrio para outra (ponto

de bifurcagéo, figura l.é};

Quando essa passagem & uma "passagem quantitativa" diz-
se que se tem uma "carga Ultima". No caso da coluna, a passagem
quantitativa & caracterizada por variagdes grandes das fungdes des
locamentos para uma variagao do carregamento tdo pequena quanto se
queira (ponto limite, figura 1.1)- '

| S !
| 1 -
! |
[ !
! A
! \
i \
/ 3 ’
Q/ \\45 -
 (a) 12 ESPECIE (b) 2% ESPECIE
Figura 2. 8- ~Colunas Esquematicas para Problemas de 12

Espécie e 22 Espécie

2.5.3~ Problemas de Primeira e Segunda Espécies

Por problemas de 1@ espécie entende-se aqueles em que,
ao se atingir o carregamento critico, ocorre passagem Qualitativa
de uma forma de equilibrio para outra, enquanto gque os problemas de
228 espécie se caracterizam pela passagem de um estado de equili-
brio para outro através apenas de variagao quantitativa das fun-

¢bes gque definem a posicao deslocada.

A figura 2.9 h ilustra, através de graficos, as defini-
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cObes acima descritas. O eixo das abscissas apresenta o deslocamen-—
to lateral v da coluna, enquanto que o das ordenadas, © carregamen

to P, como j& visto na figura 2.8.

]
P
19 ESPECIE J—
4
29 ESPECIE
V' v
{a) TEORIA DE 12 ORDEM (b) TEORIA DE 22 ORDEM
P

19 ESPECIE

29 ESPECIE

{c) TEORIA DE 32 ORDEM

Figura 2.9- - Graficos (Carga x Deslocamentos) segundo
T as Teorias de l1la, 228 ou 32 Ordem

2.5.4- Processos de Verificagdo da Estabilidade

MAZZILLI (Mazzilli, 1979) discute os varios processos
gue poderiam ser utilizados na verificacdo da estabilidade. Na fi-
gura 2.10 ' procura-se diagramar essa familia de abordagens possi -

veis.

O Processo Cinético consiste na aplicacao direta da defi
nicdo de estabilidade cinética, ou seja, escrevem—se as equacoes
diferencials do movimento para ¢ sistema, verificando—se se sua so-

lucdo geral & limitada ou nao.



Os Processos Estaticos sfo aqueles cuja aplicacgdo nao
envolve consideracgdes sobre velocidade ou aceleracao. O primeiro
deles seria o Processo do Equilibrio gque se caracteriza pela pes -
quisa dos valores de carregamento para os quais o sistema admite
configuracdes de -equilibrio nao triviais (ZIEGLER, 1968)(1). 0O se-
gundo, seria o Processo Energético, cujas bases para procedimento
estio fundamentadas no célebre Teorema de LagrangemDirichlet, o
qual afirma ser condicao suficiente para a estabilidade do equili-
brio de uma configurag¢ac de um sistema que a energia potencial to-
tal seja minima. Finalmente, o Processo da Imperfeicao pesquisa o
valor do carregamento para o qual os deslocamentos do sistema assu
mido imperfeito se tornam excessivos ou mesmo infinitos, o que,

alias, & tipico para tratamento matematico linearizado.

r

PROCESSOS DE VERIFICACAOQ
DA ESTABILIDADE

PROCESSO PROCESSO

CINETICO ESTATICO
o <
A o a3

L]
o 2 S = 2@
A » Y " b
| TR w @ [ 1L I
o < o O
o D g P 8 a
z 2 £ G = 2
Figura 2.10~ Processo de Verificacdo da Estabilidade

[In: (Mazzilli, 1979}]

(1) ZIEGLER, EH. "Principles of structural stability". Waltham. ,
Mass., Blaisdell Publishing, 1968.



2.5.5- Comentarios

Nao se pode esquecer que Os problemas de engenharia exi
gem, antes de mais nada, idealizacOes e simplificacdes da realida
de, gerando modelos. A teoria matematica que entdo se vai aplicaf
ndo deve ter preocupacdes de purismos.iqggﬁpativeiS?comro nivel de

aproximacao ja inerenrte ao estudo.

KOITER (Koiter, 1962) (1) dig que, sem duvida, & impor -
tantissimo saber quais as limitagdes geradas quando se adotam sim-
plificégGes, e recomenda cuidados especials na pesquisa de solu-
¢oes aproximadas. Sua crenca na teoria da estabilidade elastica se

deve a boa concordédncia que vem obtendo com a anadlise experimental.

2.6- 0O ESPECIFICO DO TEMA

2.6.1- Estudo das Colunas de Madeira

NEWLIN & GAHAGAN (Newlin e Gahagan, 1930)(2) apresenta-
ram uma formula especifica para colunas de madeira, adotada pelo
Forest Products Laboratory, marcando um importante passo nessa li-

nha de pesquisa.

Lembra GURFINKEL (Gurfinkel, 1973)(3) gue o caso de uma
coluna de madeira sob carga axial & apenas um caso idealizado o
qual raramente ocorre na prética“ Mesmo em colunas projetadas para
carregamento axial, pequenas excentricidades da cargaemrelacdo ao
eixo da coluna aparecem devido as tolerdncias de construcio, curva
turas iniciais e nado homogeneidade do material. Essas excentricida
des criam momentos fletores na segdo da coluna. Por isso, aquele
autor acha razoavel projetar colunas de madeira para um minimo de
excentricidade de carga, mesmo.se a andlise indica uma auséncia de

momentos fletores.

(1) KOITER, W.T. — "Stability of equilibrium of continuous bodies".
Division of Applied Mechanics, Brown University, 1962. (Technical Report nf 79).
(2) NEWLIN, J. A. & GAHAGAN, J. M. - "Test of large timber columns

and presentation: of the Forest Products Laboratory Column Formula". Department
of Agriculture, Washington ~ D.C., U.S., Technical Bulletin n® 167. 1930.

(3) GURFINKEL, German - "Wood Engineering", New Orleans, Southern
Forest Products Association, 1973.

o



- 35 -~

Alguns trabalhos tem seguido essa linha tais como os de
(Newlin & Trayer, 1941) (1}, (Buchanan, 1986) (2), (Malhotra ,
1969) (3, (Neubauer, 1973} (4) e (zahn, 1986) (3).

2.6.2- A Coluna Real

Consideremos a coluna de madeira da figura 2. ¥l. . Nela
observa-se gue o carregamento & aplicado na direcao paralela as
fibras, chamada "longitudinal". As deflexoes laterais, poderao
ocorrer nas direc¢des "radial", "tangencial" ou numa direcao inter-
medidria entre ambas. Para efeito de indices, designa-se por i,

2 e 3 respectivamente as direg¢des longitudinal,radial e tangencial.

,«//;

{TANGENCIAL} X5

~a_ X (RADIAL)

1 X, { LONGITUDINAL)

Figura 2.11- Coluna de Madeira e Eixos Coordenadas.

(1) NEWLIN, J.A. & TRAYER, G.W. - "Stress in wood members subjected
to combined column and beam action'". USDA-FS-FPL, Madison, 1941. (Forest Produc-
ts Laboratory Report n2 1311).

(2) BUCHANAN, Andrew H. — "Combined bending and axial loading in luE
ber". Journal of Structural Engineering, 112(12): 2592-2609, Detc. 1986.

(3) MALHOTRA, S. K. - "Buckling strength 6f solid timber columms”.Ha
lifax, N.S., Nova Scotia Technical College, 1969.

(4) NEUBAUER, L. W. - "A realistic and continuous wood column formu
la". Forest Products Journal, 23(3): 38-44, Mar. 1973.

(5) ZAHAN, John J.- "Design of wood members under combined load".
Journal of Structural Engineering, 112(9): 2109-2127, Sept. 1986.
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Segundo BODIG & JAYNE (Bodig & Jayne, 1982)(1), a curva
tura, a nao homogeneidade do material e a carga de compressdo, a
qual quase sempre nao se encontra sobre o eixo centroidal da peca,
podem se combinar para causar a flambagem. Momentos fletores, en -
tdo, surgem acompanhando as deflexdes laterais. Um mom@nto torg¢or,
que também estd presente no sistema, & normalmente, :°ta20avelmen§,
te pequeno para que possa ser desprezado sem comprometer a seguran
ca. Esses momentos fletores, que poderiam ser denominados por M, e
M3, seriam os responsavels pelas deflexdes &, e 83 nas diregdes Xp

e X3 respectivamente.

Na analise daqueles auto:eé, um incremento da carga P
gera aumentos nas deflexdes &, e 04 mais rapidamente do gque as ten
sOes de compressdo resultantes. Esta situacdo ocorreria devido ao
fato que as deflexOes causam grandes momentos fletores ao mesmo
tempo gue © eixo centroidal fica cada vez mais distante de sua po-

sicdo original.

A carga aplicada P finalmente alcancara um nivel criti-
co P, no gual uma deflexao exagerada - ocorrerad em uma das dire-
¢cdes X; ou X3. A coluna ndo mais suportara a carga aplicada. A di-
recao da flambagem critica depende de qual tens3o de flex8o Gltima
0y sera alcancada primeiro. Se My e M3 sdo de magnitudes simila -
res, o menor momento de inércia determinara, com toda a probabili—
dade, a tensao que primeiro alcangard ‘o maximo nivel suportavel.En

t3o, no calculo de P.yr © menor momento de inércia & determinante.

2.6.3~ Coluna-Carregada Centricamente -

E bem conhecido que o modo de colapso de uma coluna cen
tricamente carregada depende de sua esbeltez. Uma coluna curta che
ga ac colapso com uma carga gque produz o esmagamento do material.
Uma coluna esbelta vai ao colapso através de um processo de insta-
bilidade exatamente quando a carga alcanga certo valor critico pPro
porcional ao modulo de elasticidade e inversamente proporcional ao

quadrado do comprimento.

+ {1) BODIG, Jozsef & JAYNE, Benjamin-A. - "Mechanics of wood . and
wood composites". New York, Van Nostrand Reinhold, 1982. S i

o



Se o0 material seque a Lei de Hooke, existira um trecho
linear de proporcionalidade entre tens@o e deformacdo cujo maximo
valor servirad para delimitar a separacdo entre colunas "intermedia
rias" e "longas".

Para as colunas intermediarias existira uma transicio
entre os dois modos de ccolapso acima descritos. A capacidade de
carga das colunas intermediarias dependera tanto da resisténcia
quanto da rigidez do material. A figura 2.}2 ilustra graficamen-
te essa classificacdo das pecgas segundo a esbeltez. -

TENSAO “ TENSAQ

AXIAL 6 AXIALG \
‘\ HIPE RBOLE
RUPTURA \ DE EULER

)
I
1
PROPORC, ! .
| |
|
| ]
| |
; I
[ ;
| ] 4
1
| |
|
i I
i ! i
£  |cuRTA |INTERM. ! L ONGA !
DEFORMACAOQ ESBELTEZ
i ESPECIFICA o ) _ il
Figura 2.12 - Grafico (o x ) e a classificacao das colu

nas segundo esbeltez

2.6.4- Coluna Carregada Excentricamente

A capacidade de carga de uma coluna carregada excentrica
mente depende do tamanho dessa excentricidade, além, logicamente ,
dos fatores j& descritos no item anterior.

Vamos aeompanharflanélise feita por BUCHANAN sobre esse
caso, onde o mesmo faz consideracdes sobre o desempenho de uma co-
luna com igual excentricidade "a" nas extremidades, como mostrado
na figura 2:13., guando uma carga P & aumentada até o colapso
(Bachanan, 1996)(1).

0 momento nas extremidades da coluna & sempre (P.e).Omo
mento no meio do vio @ P (e + A), onde A & a deflexdao central.

Na figura 2.13 . também & mostrado um tipico diagrama de

(1) BUCHANAN, Andrew H. - "Combined Bending and Axial Loading in
Lumber", Jourmal of Structural Engineering, vol.11l2, n@ 12, Dez.1986—pp 2592-2609

I



interagao para coluna de madeira. My € a capacidade de momento fle
tor. Py @€ a capacidade de carga axial para a coluna curta de mesmo
material. A capacidade de carga axial centrada da coluna, Py, de -

pende da esbheltez.

A curva externa, chamada de "diagrama de interagdo Glti
mo", & a envoltdria de todas as possiveis combinagdes de carga
axial e momento, as quais podem ser suportadas pela secao de um da
~do material. A forma da curva toma o aspecto mostrado porque a capa
‘cidade de momento da madeira pode ser aumentada ao se aplicar _uma'
moderada carga dé compressdc, com um desempenho semelhante ao  da
coluna:de concreto armado. o

- P
CARGA “AXIAL N

Pa Nl ESMAGAMENTO DO
Sl (/ MATERIAL ; 'NO 'COLAPSO

T, S
MOMENTOS NO™ <
4 MEIO DO VAO;NO™ ~
COLAPSO N

MOMENTOS NA="~.
E XTREMIDADE, ‘<
NO COLAPSO . /MOMENTO

. M ] :
Figura 2.13'- Desempenho de Coluna com Carga Excéntrica
[IN: (Buchanan, 1986)]

A curva inferior mostra a combinacgdo da carga axial e o
momento na extremidade da coluna no colapso. A curva de linha cheia
mostra a correspondente combinacdo da carga axial e o momento no
meio do vao, no colapso. Para cargas axiais pequenas a curva de 1i
nha cheia coincide com o "diagrama de interacac tltimo", indicando
esmagamento do material. Para cargas axiais altas a ¢urva de linha
cheia fica interna ao "diagrama de interacdo ultimo", indicando co

lapso por instabilidade.

Na figura 2.13 , a distdncia horizontal entre as duas
curvas inferiores representa o acréscimo de momento (P . A)resultan

te da deflexao da coluna, em uma dada carga P.

BUCHANAN constrdi, entdo, um grafico tridimensional com
binartdo simultaneamente o desempenho das colunas, sob carga céntri-

ca e excéntrica, o gual & reproduzido na figura 2.14.



A curva no plano (carga x esbeltez) & a curva mostrada
a direita na figura 2.12;, A curva no plano (carga x momento) & o
"diagrama de interacao Gltimo". Curvas paralelas a esse plano sao
"diagramas de interac¢do" tal como a curva de linha cheia mostrada
na figura 2.13,: adicionada ao fator sesbeltez. Conhecidas a re-
sisténcia e rigidez do material, uma coluna carregada excentrica -
mente pode suportar qualquer combinagéq de carga axial e momento
desde gque se mantenha interna & superficie mostrada na figura

2. 14. “

l CARGA AXIAL P

Resisténcia a Ruptura
Por Compressdo

Falho nha Compressdo

|
|

\
Falha na
Tra¢do

A
7/ MOMENTO M
7/ Resistdncia a Flexdo
P
7/
7
f—
rs
Z
y/

Figura 2.14- Grafico Tri-Dimensional de (Carga x Esbel
i tez x Momento)} [IN: (Buchanan, 1986)]
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Aquele autor constrdi ent3c o seu modelo de resisténcia
para predizer a resisténcia ultima da coluna de madeira submetida

a flexdo e a combinacdo de flexdo e carga axial.

Nesta mesma linha ZAHN apresentaum novo critério de pro
jeto para colunas de madeira sob a acao combinada de carga axial e
flex3o. A nova egua¢do abrange flexdo biaxial e carga axial. Empre
ga a formula decoluna devida a YLINEN (Ylinen, 1956)(1) para flam
bagem de colunas, e substitui a equacdo de interacdo linear por
equacOes mals exatas, basea@as em resultados de recentes dados da
analise de estabilidadeél&sﬁiéa;o autor sugere que, embora sim-
ples, o critério proposto & mais geral, mais racional e mais cor-
reto do que o critério de projeto existente em seu pais. (Zahn,
1986).

2.6.5- EUROCODE N¢ 5

O CIB - CONSEIL INTERNACIONAL DU BATIMENT - através de
seu grupo de trabalho W18 - Timber Structures preparou - previamen
te uma série de propostas de projeto de norma para estruturas de
madeira no intuito de as apresentarem ao ISO/TC 165 ~ Timber Struc
tures como base para um Modelo Padrao Internacional. Foram tambem
submetidas 4 Comunidade Econ®mica Europela, no gue resultou numa
norma européia para madeira estrutural, ¢ EUROCODE N@ 5 (Common
unified rules for timber structures), ano de 1987.

| No item referente a colunas diz que as tensdes de fle -
%30 devido & curvatura inicial e deflexdo induzida deverao ser le-
vadas em consideracdo, além daquelas devidas aalguma carga lateral.

A teoria de elasticidade linear pode ser usada para cal
cular o momento fletor resultante.

Para a curvatura inicial uma forma senocidal pode ser as
sumida,. correspondendo a uma excentricidade mixima da forga axial
de:

e = Nra (2.21)

onde ¥ & o raio do nicleo.

(1) YLINEN, A - " A Mgthod of Determining the Buckling Stress and
the Required Cross — Sectional Area for Centrally Loaded Straight Columns in
Elastic and Inelastic Range". Publication IABSE - 1956.
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Para madeira macica,n, como um minimo, serid tomado como:
n = 0,006 {(2.22)

(correspondendo para uma secdao transversal retangular a uma excen-
tricidade inicial de até 1/300 do comprimento) e para madeira lami
nada:

n = 0,004 (2.23)

As tensdes deverio satisfazer a seguinte condicao:
9¢,0,d + _m,d 1 1 (2.24)

5
kcfc,o,d fm,a 1 kc‘ c,0,d
keu~ fc’ O 'd

[I7a

onde oy 4 sdo as tensdes de flexdo calculadas sem levar em conside
r

ragdo deflexdo e curvatura inicial.

Ceu,k WZEO,Q
kKeu T F T 7 2 y (2.25)
7f c,0,k c,O,E
sendo 0g, @ tensao de Euler.
1 (2.26a)
e i =5 £ k
ke min 17 0.5(1 + 20ny{1 + [1 + nA(1+20m) C,O,k] eu -

fm'k 1+ 20N

f k k )
\/(1 o[l 4na(l+20m)_Se00ky 88 4.y ——@1——}(2.2613)

1+ 20
m, k 1+ 20N i
Onde a coluna & livre para defletir em direcdes diferentes, Key ©
ke corresponderao ao maior dos valores de X. ’
Comentarios: O EUROCODE N2 5 ja incorpora, como se pode ver, uma

excentricidade adicional (expressao 2.21):

e = 7Nri
b o
onde A = = 1ndice de esbeltez
i
r = W modulo de resistencia _ ,,i0 do nicleo
A area

n= 0,006 e 0,004 (madeira macica e laminada, respectivamente)

Para secdo retangular (b x d), e madeira macica,tem-se:

5
n o= V12 £

d

o



r (ba2)/6 _ _d
bd 6
d Leg  _ 12 g =
e = 0,006 x — ¥ \/12 ¥ —F= T —m— Y
6 : a 1000
= =LY (2.27)
= 0,00346 ifi 300
Para entender-se as expressdOes deve-se ter em conta os seguintes
indices:
0 = na direcdo das fibras, paralela as fibras
d = projeto
m = flexao
€ = compressao
k = caracteristico

eu = Buler

e og simbolos principais:

E = mddulo de elasticidade
f = tensdo resistente
k = fator, sempre com um indice
¢ = tensido normal atuante
A expressdo (2.27) advém de um trabalho de LARSEN & THELILGAARD

ﬁl)noqual sao deduzidas

(Larsen, Hans J. & Theilgaard, Esko - 1979
expressbes para varias situacgoes.
No caso de coluna carregada centricamente, a expressao

fica:

(1) LARSEN, Hans J. & THEILGAARD, Esko -~ "Laterally Loaded  Timber
Columns” -~ Journal of the Structural Divisiom - ASCE - Vol. 105, n@ ST 7, Julho
1979, pp 1347 - 1363.

o



duzido a

iniciais

\

- N N
o5 1+ Ex, Mex Yo\ f , ZEx TExV0,, o, B ]
N Mg No Mo No
cee (2.28)

forca axial correspondente a resist@ncia de compressao =

= f, A

capacidade de momento fletor = f, Wx

i

valor da carga critica
= carga de Euler na diregao x

= deflexdao inicial no centro da coluna

Neste trabalho, os autores apresentam um grafico, repro-
seguir na figura 2.15, onde se pode observar as deflexOes

relativas em relacdo a esbeltez (4L/b ocu 2/h).

Bug 5%
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&~ mean ' "
S
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= %
g 3 A /
EE | v
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— e —— —(}}5[?\-. —HM..Q\

o — A e - — {f~ — s &ee— . \
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o
-

-

P

4
O e iy
o

e

100

Fig. 2.15- Deflex8oc inicial relativa em relagdo a esbel-
tez [in LARSEN & THEILGAARD - 1979]

No mesmo trabalho, os autores suderem

Il

00,0035 L (2.29)
0,0035 L (2.30)

ug
Yo

Il

para as deflexdes iniciais em ambas as direc¢des de uma segdo retan

gular. Observa-se, pois, a semelhanca com:

“«
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e = 0,00346 Rfl (2.31)

obtida com a expressac do EUROCODE 5.

2.6.6- Norma Norte-Americana do Projeto (NDS)

sbes:

na qual:

A Ultima versdo da norma NDS expde as seguintes expres -

£ (6 + 1,5F)—=—f
S 4 d ¢ < (2.32)
I —
F' Fy - Jfg
f. = tensdo axial de compressao
e = excentricidade da carga axial
d = espessura da barra
F = tensaco ultima de resisténcia
Fo = tensdo Ultima de resist@ncia a compressao, se —%—é 11
L (2.33)
__1'L/d < L g
F [1 3 ( y 1lse 11 = g =8 (2.34)
pu. z 0:822 E ge K < L (2.35)
(—=) 2 a
d
0 se _L <11 (2.36)
d
L/d = 11 e11 < L <k | (2.37)
K - 11 d
1 seX s —= (2.38)

K = 1,11\/ & (2.39)
Fe

“r
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Comentario:

A norma norte-americana NDS considera 3 faixas de colu -
nas: curtas (L/d £ 11), intermediadrias (11 £ L/d g'ﬁ), e longas
(K £ L/d). O valor K corresPonde ao conhecido Ag da norma brasilei
ra. |

Um trabalho de ZAHN (Zahn, John J. — 1986)UJ tece algu-
mas criticas 3 norma americana e propode.

£ 6 _g_ £. (1,234 - 0,2346.)
( Fe }y2 o+ . =
¢l b

A
=

(2.40)

na qual Fgr e, d e Fy sao os mesmos da norma citada, mas Fé deve

ser obtida da formula de Ylinen:

1

F,. + F" F . + FL Feo Fe
pl = —=C \/( c "¢y« 2 € (2.41)
2c

1 j—
L=
2c <

com Fo, Fi © E idénticos ao da norma, e

g =1 - —= (2.42)

Tanto na NDS quanto no trabalho de ZAHN, nao se consegue observar

referéncias a excentricidade adicional.

2.6.7- Norma Alema DIN 1052

A norma alemd pressupde uma barra imperfeita com curvatu
ra inicial solicitada excentricamente e constituida por um mate—
rial elastopléastico.

0 concelto de carga critica se refere a forga gue produz

na face cdnecava flexo-comprimida tensdes iguais a resisténcia Rgy -
As deducdes analiticas das tensdes criticas consideram a superposi-

cdo dos efeitos de compressdo axial e de flexo-compressdo excéntri
ca. As solucdes mais conhecidas sdo as de Perry-Robertson na Gra -

Bretanha e MBhler na Alemanha e podem ser expressas pela relacdo:

(1) ZAHAN, John J. - "Design of Wood Members under Combined Load",
Journal of Structural Engineering, Vol. 112, n® 9, Setembro, 1986, pp. 2109 -

2127.



P 1
Fop = A - \/A2 - —% Rey- (kgf/cm?) (2.43)
com - - ;
il )
A = —;—- [Rey + (_1 * 8l (kgf/cm?) (2.44)
Aqui o termo "e" representa as imperfeicdes da coluna e
as excentricidades na aplicacdo da carga. A expressao (2.43) tem.

sido aceéeita como valida para todas as faixas de esbeltez e os re -
sultados experimentais parecem provar uma excelente correlacgido com
a teoria, tanto na faixa elastica quanto na inelastica. A aplica =
cao de fatores de ajuste variaveis entre 2,5 e 3,2 permite estabe-
lecer as propriedades admissiveis sob a considerac¢ao de um nivel
de exclusdo de 5%.

As tensoes admissiveis de flambagem se derivam da expres
sdo (2.43). Para o termo "e", que considera as excentricidades e

imperfeicdes da coluna se propde o valor.

e = "T%E‘ + 0,1 (cm) (2.45)

A primeira parcela incorpora as maximas curvaturas permi
tidas nas pegas de uso habitual na construgadao, gue na Alemanha se
limitam ao valor de L/250, enguanto que a parcela 0,1 representa
os defeitos proprios da madeira. )

Introduzido o fator de excentricidade dada por 2.45 na

equacdo (2.43), obtém-se para as tensdes criticas de coluna a ex -

pressdo:
T2E A
o = Rew T (1,1 + 335
cr 5
7 2E A '
R.,, +— (1,1 + jfj——) 2
A
2

Em colunas curtas o efeito de Rc#Qpredomina notadamente
sobre o de E, sucedendc o contrario nas barras esgbeltas.

A variagaoc do fator de excentricidade "e" afeta muito o
comportamento de colunas com esbeltez menores, perdendo influéncia

a medida que a esbeltez aumenta,situacde quepode ser apreciada com



uma andlise grafica de sensibilidade da figura 2.16.

Fer
300 kgf/cm2
£= 100000 Kg/cnf
: Re, =300 Kg/em
200 -

100 -
A= 30
A= 50
r =100
h =200
0 ¥ T
0 1,0 2,0 2,0 4,0 e

Fig. 2.16- Variaééo das tensdes em relacdo ao fator de
excentricidade. '

O coeficiente de seguranga considera unicamente as possi
veis variacdes nas propriedades resistentes da madeira R,, © E,uma
vez que os defeitos das pecas ja estdo incorporados ao fator de ex
centricidade.

M&hler propds um valor variavel, decrescente com a esbel

tez na faixa ineldstica e constante na faixa elastica, como segue:

»=0,7 (=299 432 4 2.5 se A £ 100 (2.47)
100

A= 2,5 A o> 100 (2.48)

Na faixa A > 100 se exigiria, ainda, umy = 3,5 com res-

peito as tensdes criticas de Euler.

As tensdes admissiveis seriam estimadas considerando:
F
F.. = —Cr (2.49)
o) -

controlando-se, ainda, guando A > 100 que:



3—'”;—% (2.50)
r

|17}

Fck

A DIN 1052 decidiu considerar as caracteristicas da ma -
deira normal de construcio, para o calculo da (2.46). Estas corres
pondem &s coniferas européias com R,, = 85 kgf/cm2 e E = 100.000
kgf/cm2.

Diferente das maiorias das normas, na Alemanha néo se in
dica explicitamente a f6rmula de cdlculo das tensdes admigsiveis
por flambagem, mas sim se recorre & tabulacdo biunivoca, em funcgédo

da esbeltez, dos coeficientes (F /Fck)' designados como coefi -

c/
cientes de flambagem "w" '

Na tabela 2.1. se reproduzem os coeficientes de flamba -
gem resultantes da incorporag@o nas equacoes (2.46) a (2.50) das
propriedades das madeiras coniferas, e gue se estabelecem na norma
germinica. Estes coeficientes se aplicam sobre todas as espécies e

niveis de qualidade da madeira.

Tabela 2.1

Coeficiente de Flambagem

n

w" (DIN-1052)

A 0 1 2 3 4 & 5 ¥ B g X
o} 100 100 101} 101 102 102} 102| 103 1,03} 104 0
10 104 1,04 105 105 1,06[ 106§ 1,08] 4,07 .07 1,08 10
20 108 1os| 109 vio| 144) tai) 112 113 1430 1541 20
30 1350 46 VAF| v [ 139 120 1.21] 122 1.,24) 125 ] 30
40 126 427] 129| 1,30 1,32] 133} 13| 1.36) 138 140] 40
50 1,42 1.44] 146| 1,48 | 150 152| 1.54| 156 18] 1,607 50
80 1,621 1,64 1,6%| 1,69 1.72; 174] 17| 1,80 12| 185 | €0
is) 1.88] 1,91} 194] 197 | 200| 23] 205| 2.18| 213 246 | 70
80 2,20f 2231 227} o3t} 2,39 23s| 242) 246] 250 254 80
g0 258: 2¢2| 286] 2761 2.74| 23g) 281] 28%| 291] 2,851 90
100 3000 308 3,72) 318 | 324 3,34| 337| 344 350 357 | 100
110 363 30| 376{ 383 | 390! 397] 404 aly1| a4B| 425 | 110
120 4321 4,29} 4461 454 | 461 468) 436 | 484 492} 499 | 120
136 507; 515| 5231 531 1 539| 547{ 555 563! 5% 580 [ 130
140 5B8| 5961 605] 613 ] 622 &£31] 633 548 657) 6.66 | 140
150 | 67¥5| 6841 693| 702§ 741 ¥.21| ¥,20] 7,391 749! 1.58 | 150
16¢ 7E81 ¥I8) 38%3| 797 | BOF | BA¥| 82% ¢ 8,37 B8A4F) 8,57 | 160
170 86%] 877 gee! 898 [ cog| 918| 529 9,40| 9851] 8,61 | 170
1 9,72| 983 2941005 (10,16 {102% 10,38 | 10,49 | 10,6010,62 | {BC
188 1 1083] 1093 | 11,06 | 1147 1129 [11/41 | 1152 | 11,64 | 11.76]11:88 | 150
200 | 12,00 =

A solucdo permite verificar as pegas comprimidas bastan-
do ponderar a tensdo efetiva de compressdo pelo coeficiente de
flambagem correspondente & esbeltez X da coluna e verificar que o
produto ndo excede a tensio de projeto (indice d) na compressdo pa

ralela.

-5
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De fato, -a Verificacao tradicional procura satisfazer

a condicdo:

P

feer =7, S Ferd (2.51)

Introduzindo a definic¢do do coeficiente de flambagem

F
y o ——crd (2.52)
Feoad

se obtém a condicionante de verificacadao da DIN 1052:

fow = s Feoua (kgf/cm2) (2.53)

onde £, se define comoc a tensdo ponderada de flambagem; P e A cor-
respondem a compressdo solicitante em (kgf) e a segdo transversal
da barra, em {(cm2), respectivamente.

A esbeltez maxima em barras simples & 150. Nas barras de
contraventamentos, bem como em barras tracionadas que eventualmen-
te possam ficar solicitadas por pequenas combressGes, se aceitam
esbeltez até 200.

2.6.8= Norma Brasileira NBR=-7190

A norma brasileira, quanto a flexo-compressdo, da o se -

guinte tratamento. Inicialmente considera um "indice de flexdo g"

M
_ tensfo atuante na flexZo simples _ Yf _ W (2.54)
= = = = = = .
tensao atuante na flexao composta fc M + N
w ]
Entio o valor de ¢ irad variar de 0 (compressido pura) a 1 {(flexdo
pura) .
0 £ e g1 {2.55)

Os valores intermedidrios de € representam a flexdo composta.

Se se lanca em grafico e x A tem-se:

-



€= 1- v%ﬂ)

Regiao 1 Regido 2 Regido 3

Regido 4

0 40 Yo 140 by
Fig. 2.17- Grafico indice de flexio x indice de esbeltez

As seguintes expressdes sao fornecidas para as tensoes

admissiveis das faces comprimidas nas 4 regides:

R.1- feo = £, + (£ = £) € (2.56)

R.2- fg, = fgp + (fg - feo) e (2.57)

= - 2 - =2 £ - € 2.58

R.3- feo = 37 f¢ + (f¢ 3 £a) 0) ( )
X

onde £ = 1 = (=32 (2.59)

R.4- fge, = fo (2.60)

2.6.9- Referéncias Bibliograficas sobre Excentricidades Iniciais

a) BREYER (Breyer, D. E. = 1980)UJ no livro "Design of Wood Struc-
tures" propde na pagina 221:
LI
excentricidade minima: . 2,54 (2.61)
(maior entre)

0,1d= —— onde d=maior di
mensidc da secdo (2.62)

1985)(2) citam em seu traba-

b) BUCHANAN & alii (Buchanan & aliil
lho a norma OHBDC 1982 {(Ontario Highway Bridge Code) :

P, Cm M < {2.63)

Pa 1 - P/Pe Mu

(1) BREYER, Domald E. - "Design of Wood Structures'-Editora McGraw-
Hill-Book Company* - New York - 1980, 542 pp. )

(2) BUCHANAN,Andrew; JOHNS, Kemneth C. & MADSEN, Borg - "Column de-—
sign methods for timber engineering”- Canadian Journal Civ. Eng. - Vol 12- 1985,
PpP. 731-744.

I
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O termo Cm & um fator para o caso de momentos desiguais

nas extremidades dado por:
My
Cm = 0,6 + 0,4 M; z 0,4 (2.64)

iy
&

2.
onde M, e My sdo o maior e o menor momento nas extremidades, res-
pectivamente. A taxza Ml/M2 € positiva se a barra tem curvatura

simples, e negativa, se tem curvatura dupla.
P & a carga axial, P, € @ capacidade de compressdo da

coluna curta, M & O momento de 12 ordem e My € a capacidade de
flexao da secdo transversal. -
P, € a carga de Euler.
O momento M deve ser o momento real na extremidade, ou
o momento devido a uma excentricidade minima de 0,05 vezes a
maior das dimensdes da secdo transversal. Uma excentricidade cor-
respondeﬁte%rumaCuxvaturaigicialjéconsideradaﬂcomo senda 1/500 ve
zes o comprimento de flambagem.
0,05 d onde d= maior dimensdo
excentricidade minima da secgao (2.65)

(maior entre) Lgg

500

(2.66)

c) TIMOSHENKO & GERE (Timoskenko & Gere - 1961)(U
no livro "Theory of Elastic Stability", & pagina 198 e seguin
tes, comenta sobre a excentricidade equivalente, citando, in -

clusive, outros autores. Ali se encontra gque SALMON recomenda:

= 0,001% para excentricidade da carga (2.67)
a = 7%5 para a deflexdo inicial (2.68)
(1) TIMOSHENKO, Stephen P. & GERE, James M. -~ "Theory of Elastic Sta-

bility' 2.ed. Tokio, McGraw-Hill Kogakusha, 1961 (International Student Edition).
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Continuam os autores, dizendo que, em adicdo ao efeito
da excentricidade na aplicacao da carga e curvatura inicial, 0
efeito da ndo homogeneidade do material e variacoes inevitaveis
na area da secgao transversal deverao ser considerados. Todas as
precedentes imperfeigdes podem ser substituidas por uma deflexao
equivalente inicial da coluna. Considerando que as imperfeicdes
crescem em proporcdo ao comprimento da coluna e levando em conta
as duas expressdes de SALMON, os autores propode:

L
a = — (2.69)

como deflexdo inicial, e que consideram suficiente para compensar

todas as provaveis imperfei¢fes em uma coluna.

d) No livro "WOOD ENGINEERING", o autor GURFINKEL (Gurfinkel,
1973%1) diz que as colunas de madeira deveriam ser projetadas

com alguma excentricidade,uma vez que O conveito de coluna carre-
gada axialmente, sem flexdo, & uma idealizacido gue raramente
ocorre na pratica. _

Segundo esse autor, colunas de madeira podem ser projetadas
com uma excentricidade "e" correspondente ao momento MAX1Mo
que possa acompanhar o carregamento, mas nao menor que uma ex -

centricidade minima expecifica e que poderia ser:

excentricidade minima | 1" = 2,54cm - (2.70)
{maior entre)

0,1b ou 0,14 (2.71)
~sobre os eixos principais

onde b e d sdao as dimensoes da secao transversal.

(1) GURFINKEL, German — "Wood Engineering" - Southern Forest FPro-
ducts Association, New Orleans, Louisiana ~ USA, 1973, 537 pp.

"



CAPITULO 3

BASE EXPERIMENTAL DAS RELACOES ELASTICAS E ELASTOPLASTICAS

3.1- TENSOES E DEFORMACOES

Consideremos uma coluna submetida a um ensaio de compres
sdao, figura 3.1. A coluna tem inicialmente um comprimento Lo € uma

segao Ag-

s A
| Lo |

I - T

Fig. 3.1. Ensaio de Compressao dé Coluna

Durante ¢ ensaio, aplica-se a coluna uma forga axial,
_uniformemente distribuida na segdo,de valor P(t) que varia com tempot,
0 £t < » ., Por efeito da carga, aféoluna experimenta um encurta-
mento longitudinal AL(t) dado por:

AL(t) = L(t) - Ly (3.1)

e um aumento de segdo transversal dado por
AA(t) = A(t) - Ag (3.2)

- 53 -
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Para cada instante t podemos definir a "tens3o real" co-

mo sendo:

_ _P(t) (3.3)

o*(t) NS

e a "taxa de deformacido especifica longitudinal":

1 arL (t)
L(t) at

Ex(t) = (3.4)

Se a secdo inicial A, € retangular de dimensdes "bg e
"d.", e se representarmos por "rb" qualguer uma delas, pode-se de-

finir a "taxa de deformacdo especifica transversal”.

1 dr (t)

et (b= (3.5)
r(t) dt
Se a coluna passa de um comprimento Lo, em t =0 a um
comprimento L(t) em t, podemos definir a "deformagao especifica
longitudinal™:
ex(t) = s& éx(t) ar = an RELy (3.6)
o

Entretanto, na Teoria das Estruturas & mais comum empre-

gar os valores nominais.

o(t) = -BLE} (3.7)
AO
t(t) = 1 ar. (t) (3.8)
Lo at
L(t) - L
e(t) = () = (3.9)
LO

referidos ds dimensdes iniciais. Valores reais e nominais sao simi
lares quando as deformagdes sao pequenas. Por exemplo, se parti -
mos de (3.9):

L(t) - Lg L (t)

e(t) = = ==l -1
L, Lo

“f
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sos, empregam-se as expressdes (3.7) a (3.9) pois os valores obti -
dos sao praticamente iguais aos valores reais. Por outro lado, em
certas aplicacoes & necessario considerar o efeito das deformacoes

finitas.

3.2- A RELACAO TENSAO-DEFORMACAO ATE A RUPTURA

BODIG & JAYNE (Bodig & Jayne, 1982) (1) analisam em  seu
livro que devido a sua restricao a faixa linear das tensdes e de =
formagdes, a Lei de Hooke tem aplicacido limitada para predizer a
ruptura. Também, ainda, deve ser enfatizado que a dependéncia com
o tempo das propriedades mecadnicas da madeira e compostos de ma -
deira pode inviabilizar a utilizacdo da Lei de Hooke para as ten -
soes, mesmo ha faixa linear. Procurando evitar tais complicagoes ,
equagoes tem sido apresentadas, as quais descrevem a relacdo ten -
sao-deformagdo até a ruptura. A Tabela 3.1, reproduzida do livro

dos autores, resume as mais importantes dessas equacoes.

Muitas das.expressdes foram derivadas a partir de mate-
riais Sg}ecionaddssob condigdes controladas rigidamente, e por is-
so carecem de generalidade e nenhuma tem a aplicabilidade univer -
sal da lei de Hooke.

Continuemos com o nosso ensaioc de compressdo. Fazendo
‘Créscer monotonamente o tempo;a tensao aplicadaﬁ6(t) obtém-se uma
deformagao também crescente s (t). Ellmlnando entre _ambas fungoes o
"parametro t, obtem-se uma relagao tensao- deformagao como' 1ndlcada
na figura 3.3, caso loglcamente consiga-se levar a compressio @té

a‘fd@tu:gwdo'materlal 'sem. que ocorra o fenomeno da flambagem.

(1) BODIG, Jozsef & JAYNE, Benjamin A. - "™Mechanics of Wood and Wood
Composites" - New York, Van Nostrand Reinhold Company, 1982.

I



chegamecs a

L(t)
Lo

=1 + e(t) (3.10)

gue colocado em (3.6) nos leva a:
e* = n (l+€) =a-—§—52+_§_ e3 — ... (3.11)

e para £ pedquena ltem-se:

e* = g (3.12)

A figura 3.2 apresenta o grafico de ambas asmedidas, sen

domostrado £ tanté no seu comportamento & compressio quanto & tracdo.

' * €4+) Tracdo
173
*
05F €
!
04f - —— e e — —A- > £1(-) Compressio
|
03r |
l
I
0,2 I
|
I
Ot i
H
|
L 6*

0,! g2 03 04 05

Fig. 3.2. Relacio entre deformacdes nominais e logaritmi
cas.

A relacaoc entre ¢ e o* para a coluna comprimida depende

do valor da extensao transversal, ou seja, do valor er/e.

Em muitas aplicacoes estruturais e* < 0,01 (Creuss,

1983)(1) de modo que o erro cometido nac & importante. Nesses ca -

(1) CREUSS, Guillermo Juan - "Relagoes Elastopldsticas em Tragaoc e
Compressao"”, Caderno Técnico-CT-A 49.Curso de Pos—Graduacao em Engenharia Civil
UFRGS,Setembro de 1983,
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TABELA 3.1

Lista Cronoldgica das Equacgoes Propostas para Descrever

Relacgdes: Tensdo-Deformagao.

EQUACAO PESQUISADOR. ~ DATA
= B . v Hooke 1678
= K(—)" Bulfingeri 1729
E
= _E (e2Y/ (1+Y) 7, Riccoti 1731
a
= E(y = by?2) Gerstner 1841
= —%—[l+8(ea(c/E)—l)] Poncelet 1841
G/E = v + by2z + cy? + dy*+ ... Hodgkinson 1849
o = 1 (%Y o Hartig 1893
a
l -a ,
——~ . = ay + b tanh ( ) vy Prager 1939
= o/E 0 £0 S,
1 _ ny Holmguist & .- Nadai 1939
= = [0 + X(0 - o gz C
= ( p) 1, b
o 0 n
=5 + K(_E_) Ramberg & Osgood 1943
= ac + bg2 Ivanov 1949
=Ey - aY" O0'Halloran 1973

Obs. ¢ = tensao, Y = deformagdo, e = numero de Napier,
E

modulo de elasticidade, Op = tensao no limite de
proporcionalidade; demais simbolos sao constan-

tes.

4"
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Para tensdes suficientemente baixas, a relacdo entre ten
sdoes e deformacgdes, como vimos, pode ser considerada linear e se

expressa na forma.

g =E ¢ (3.13)

que define o mddulo de elasticidade E.

No periodo linear, a relacado entre os valores das defor-

mpacdes transversais ¢, © longitudinais = & a conhecida constante

"médulo de Poisson", caracteristica do material:

o= o te® (3.14)

et}

Para tensdes crescentes, por exemplo a partir do ponto A
na figura 3.3, a relacio tensdo-deformagdo torna-se ndao linear. As
deformacdes crescem aceleradamente para relativamente pequenos au-

mentos da tensio. Para uma tensdo o, correspondente ao ponto H com
deformacao £, & barra atinge a ruptura (no entanto, no periodo ime

diatamente anterior 3 ruptura, a distribuicdo de tensdes e deforma
¢des deixa de ser uniforme e a representacao indicada na figura
3.3 ndo & completa). A tensdc op correspondente ao ponto A & de-
nominada "limite de proporcionalidade". Os valores ¢, e €, sdo de
nominados "tensdoc de ruptura" e "deformacdo de ruptura", respecti-

vamente.

E
Ep Ee

Fig. 3.3. Relagdo Tens3c-Deformacdo Elastoplastica.

A caracteristica fundamental dosmateriais elastoplasti -
cos é seu comportamento em descarga. Se a barra ensalada for descarrega

da desde um ponto como o indicado por B na figura 3.3 a descar-

“



ga toma lugar ao longo de uma linha como BO, sem deixar gualqgquer
deformacdo permanente; este &€ o comportamento caracteristico dos
materiais elasticos. Entretanto, se a barra & descarregada desde
um ponto como o C a descarga toma lugar ac longo de uma linha CDE,

elasticamente. Assim, da deformagdo em C uma parcela (€€} & recupe

rada elasticamente enguanto gue outra parcela € permanente ou

plastica (eP). @ e ¢P sao denominadas deformagéo elastica e de-

formacdo plastica respectivamente. Naturalmente

e = g + P (3.15)

Se apds a descarga voltamos a incrementar a carga a par-
tir do ponto E, a rela¢do tensdo-deformacac segue uma linha EFG. A
inclinacio média da linha EJ & bem prdxima da inclinacgao inicial
OB. O lago JDEFJ ( um tanto exagerada na figura 3.3) & denominado
"lago de histerese™ e sua area indica o trabalho mecanico dissipa-
do durante o ciclode carga e descarga. Para cargas crescentes, a
relacdo tensao-deformacgdo coincide com o original GH, como se o)

episddio da descarga nunca tivesse acontecido.

Naturalmente, deve existir um ponto K no limite entre a

0

regido com deformacgdes totalmente recuperavels ou eldsticas (OK)

a regiao com deformacdes permanentes ou plasticas (KH).

Na pratica, para a maioria dos materiais,.a definicao de
um limite entre comportamentos elasticos e plasticosndo & simples,
porque a transicdo & gradual e medic¢Oes muito precisas indicam a
existéncia de deformagbes permanentes ainda a baixos niveis de ten
sdao. Para solucionar este problema devemos desprezar as deforma -
gOes plasticas que ndo sobrepassem um certo limite inferior, esta-
belecendo empiricamente segundo o problemaestudado e a precisac re

querida.

Na figura 3.3, o ponto A representa o limite de lineari-
dade e o ponto K o limite de irreversibilidade . Na maioria dos
materiais usados em engenharia os dois fendmenos tem valores bas -
tante similares, sendo portanto usual falar-se em um Gnico limite

para ambos.

Na mesma linha de simplificacdes, assume-se que geralmente
os processos de descarga e recarga acontecem sobre uma anica reta,

paralela 3& linha de carga inicial com modulo E, desprezando o lago

“«r



de histerese. Assim, a relagao(kifigura3.3¥§substituidapela rela—

cdo simplificada da figura 3.4.

Or | H

o
-
i
Lw]

0 €
;
Fig. 3.4- Relacdo Tensio-Deformacgdo Idealizada

E de fundamental importadncia perceber que depois de um
processo de deformacao plastica como o indicado por OACE as pro -
priedades mecanicas do material serdo (ao menos parcialmente) dife
rentes das iniciais. Com efeito, a relacdo tensdo-deformag¢do do ma

terial serd agora, para uma nova carga, a indicada por ECH.

A rigor, a relagao tensao-deformacdao obtida de uma expe-
riéncia como a descrita acima depende da velocidade de carga ou de

formagao empregadas no ensaio.

A teoria classica de plasticidade dita “inviséida"
(Creuss, 1983) despreza estes efeitos e, portanto, e valida so
dentro de uma certa faixa de velocidades de carga. Para processos
muito lentos oumuito rapidos (em relagdo ao material de interesse)
o efeito das velocidades de carga ou deformagao deve ser levado
em conta. Estes sao campos de estudo da viscoelasticidade e da vis

coplasticidade.

3.3% APROXIMACAO DA MADEIRA COMO MATERIAL ISOTROPO

i

0 arranjo de distribuicdoc das fibras, além das diferen -
cas de constituigdo das células - anéis de primavera (periodo de
maior desenvolvimento), anéis de verao (verao, outono, inverno, pe
riodo de menor desenvolvimento), figura 3.5., saoc responsaveis pe-

lo comportamento anisotropo da madeira, isto &, conferem-lhe pro -

priedades diferentes conforme a direcgdao gue se considere, e, pelo

%
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comportamento nio homogéneo, isto &, numa mesma direcao, essas pro

priedades poderao variar de ponto para ponto.

A madeira pode, entretanto, ser considerada como um mate-
rial ortotropo, ou seja, umnéieiiai.com trés planos de simetria
eldstica mutuamente ortogonais. Tais planos sdo definidos pelos 3
eixos da figura 3.6: transversal, radial e tangencial. S3o indica-
das também, nessa figura, as diregOes longitudinal (L), radial(R)

e tangencial (T).

Secdo Radial

Secdo Tangéncial X \\ R

NI ™ s
N

* Secdo Transversal
T

Figura 3.6- Definicdo de Secdes e Direcdes para um Bloco
Retangular de Madeira

o



Os materiais isotropos homogéneos sdo caracterizados por

3 par@metros eldsticos: E, G e v, dos guais apenas dois sdo inde -

pendentes, visto que entre eles existe a seguinte relagao:
G = = E/2(1l+v). Conhecidos o modulo de elasticidade E e o coefi -~
ciente de Poisson v estarfo definidos as propriedades elasticas do

material is6tropo homogéneo.

Para o material ortrdtopo homogéneo, porém, seriam neces
sdrios os seguintes parametros:

a) Trés mddulos de Young E: longitudinal, radial e tan -
gencial;

b) Trés médulos de rigidez transversal G: corresponden =
tes a distorcao dos angulos retos entre os 3 pares de planos de si
metria: transversal-radial, transversal-tangencial e radial-tangen
cial; |

¢) Seis coeficientes de Poisson v: pois uma tensao nor -
mal gue atue num plano de simetria provocara deformagdoes que serao
diferentes em cada um dos outros planos perpendiculares aoc da soli

citacao.

Entretanto, existem 3 relagdes entre esses 12 pardmetros
e restam 9 parametros independentes, caracteristicos de um mate-

rial ortdtropo homogéneo.

A consideracdo dessa ortotropia homogénea - se a madeira
fosse homogénea =- em problemas de dimensionamento ja constituiria

um notavel trabalho a enfrentar.

Some-se a isso: o trabalho necessario para determinar es
ses parametros para cada espécie (gue apresentara variagdes, decor
rentes do meio onde ela se desenvolveu, etc); as variagdes poste -
riores ao cOrte, oriundas da secagem e da serragem; a necessidade
de fazer milhares de ensaios para obter médias dignas de confiancga
ou validas para cada espécie; a presenca de defeitos que acentuam
o comportamento ndo homogéneo e ter-se-a uma idéia a respeito da
complexidade do problema, caso pretendéssemos executar o calculo
das estruturas de madeira levando em conta os parametros elasticos
inerentes ao material ortdtropo.

Em vista disso o calculo das estruturas de madeira & fei
to de adaptacdes e correcoes nos processos de calculos validos pa-
ra material homogéneo e isdtropo. Tais adaptagbes e corregdes sio

sugeridas e controladas através de ensaios de laboratorio especia-

-



lizados, gue num esforco continuo estdo sempre contribuindo para

melhor conhecer o material, como & o caso do LaMEM.

P



CAPITULO 4

UMA ABORDAGEM EXPERIMENTAL

4.1- INTRODUCAQ

Julius Ratzersdorfer no prefacio de uma de suaspublica-
¢oes (Ratzersdorfer, 1954) (I assim se expressa: "A consideracio
dos ensaios de flambagem &, também, de importancia particular. No
dominio da aplicabilidade da lei de Hooke as conclusdes tedricas
sdo confirmadas pela experiéncia. Fora desse dominio s o resulta
do dos ensalos é que fornecem uma base segura para qualgquer teo -
ria. Relativamente a ésses assuntos especializados convém ter em
mente a frase de E. March retirada do famoso 1livro "Die Mechanick
in ihrer Entwickelung”: Toda ciéncia deve estar enquadrada nos 1i
mites da experiéncia, ainda gue, muitas vezes, ela se antecipe

aos resultados das experiéncias".

_ (1) RATZERSDORFER, Julius - "FLAMBAGEM~I. Barras Prigméticas", Pu-~
blicacao n?® 513 do Instituto de Pesquisas Tecnologicas (IPT) -~ Sao Paulo-730pp

1954.
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Na teoria classica de colunas carregadas axialmente as-
sume-se que o material & perfeitamente elastico e as colunas per-
manecem perfeitamente retas até uma certa carga critica na qual a
falha ocorre através de uma repentina deflexdo da barra. Esta fa-
lha é entado considerada como sendo um fenomeno de estabilidade.

A correspondéncia entre a teoria e a pratica, no entan-~
to, nem sempre & verdadeira.

Para a madeira, pelo menos, ha pouca concorddncia entre
o modulo de elasticidade em um dado nivel de tensio, medido por
uma maquina de ensaio, e aquele que deve ser assumido teoricamen-—
te para esclarecer as capacidades de carga de colunas testadas
(Larsen & Theilgaard, 1979)(1),

E portanto, importante enfatizar a diferenca entre a co

luna ideal e a real.

4.2- DETERMINACAO EXPERIMENTAL DA CARGA DE FLAMBAGEM

4.2.1- Método de Southwell

Como visto anteriormente, & importante enfatizar a dife
renca entre uma coluna ideal e uma coluna real, e a diferenca en-
tre a carga de flambagem e a carga ultima. Para colunas imperfei-
tas, a carga de flambagem & néao definida, e todas as colunas
reais sao mais ou menos imperfeitas.

SOUTHWELL (Southwell, 1932)(?) , em 1931, propds um méto
do com o qual os dados obtidos em testes de colunas com curvatura
inicial poderiam ser analisadas para determinar a carga critica

de flambagem da coluna caso ela fosse perfeitamente reta.

{1) LARSEN, Hans J. & THEILGAARD, Esko - "Laterally Loaded Timber
Columms", Journal of the Structural Division, Proceeding of the American So-
ciety of Givil Engineers (ASCE), vol. 105, n@® 8T7, julho, 1979.

(2) SOUTHWELL, R.V. — "On the Analysis of Experimental Observa~
tions in Problems of Elastic Stability". Royal Society of London - PROCEEDINGS,
135: 601~616, April, 1932.




A figura 4.1 mostra uma coluna com uma curvatura inicial,
de comprimento projetado L, sob uma carga axial P, representando
um corpo de prova durante um ensaio em laboratdrio. Esse corpo de
prova & carregado e a deflexdo v em um ponto conveniente dqualguer,
como por exemplo o do meio do vdo, & obtida em varios estdgios de

carga.

Coiuna Fietida

", / Coluna com Curvatura
o Inicial
Lf——f ! 7\#
IFI
X
M L

Figura 4.1~ Coluna com curvatura inicial

A curvatura de deflexdo v pode ser expressa em forma de
uma série de senos. VASWANI (Vaswani, 1961“1) expde a seguinte des
cricio do método:

v =1 sen (4.1)

onde Payn & a carga requerida para produzir o enésimo modo de flam
bagem.

Fazendo v = 6, em x = L/2, obtem-se:

§ = °1 + 23 + %5 .o (4.2)
-1 Peors _ 1 Fers o
P P P

Quando P se aproxima de P_,qr © Primeiro termo da série
torna-se predominante em relagao aos demais, e uma boa aproximagao

de § pode ser:

a
1
§ = (4.3)
Per1 -1
P
(1) VASWANI, H.P, - "Model Analysis Method for Determining Buckling

Load of Rectangular Frames". Experimental Mechanics: 55-64, Aug. 1961.

Ll



a qual, rearranjada, fornece:

8 1 5 aj (4.4)

Pcrl

A equacao (4.4) representa uma reta cujo grafico & mos-

trado na figura 4.2(a).

g/P P

P
crq

A p—
7 9 /Py
V4 -

M & P/ d
{a} (b)

Figura 4,2 (a) Método de SOUTHWELL - (b) Idem,modificado por DONNELL

Os pontos do ensaio geram uma reta que prolongada cor-
tam aabSCissé.a uma distancia ajg da origem, e, a ordenada a uma
distdncia aj/Pgy1- Para se determinar P,,, basta obter o inverso
do valor da inclinac¢do dessa reta. Observa-se que ndo & necessa-
rio carregar-se o corpo de prova até a carga critica. Se o valor
aproximado da caxga critica & conhecido, o carregamento pode ser
encerrado antes de que seja atingido, salvando o mesmo da des=
truigao. o
o DONNELL {Donnell,1938-apud Timoshenko,s.,1938)(n rear-
ranjou a expressdo do método de Southwell e sugeriu outra equagéb

para a reta. A equacgdo (4.3) foi reescrita como:

P = -ajy z + Poyq | (4.5)

0O grafico desta reta estad mostrado na figura 4.2(b).

(1) DONNELL, L.H.-"On the Application of Southwell :'s Method for the
Analysis of Buckling Tests". in: TIMOSHENKO, S. -~ "Contributions to the Mecha-
nics of Solids". New York, Mac Millan, 1938.
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Outro autor que propds melhorias no método de Southwell
foi WANG (Wang, 1948)(1). Wang mostra que o método pode ser exten
dido também para a flambagem ineldstica. Além disso, sugere qgue
ao invés de analisar medidas de carga e deflexdo, leituras de
carga e deformacdo simultineas podem ser utilizadas, com a vanta
gem de qgque a leitura da deformacio poderd ser feita com mais pre-
cisdo, utilizando-se extensdmetros elétricos, os conhecidos
"strain~gages".

Segundo esse autor, se seassﬁnm:que as se¢des permane -
cem planas apds a deflexdo, a curvatura 1/R da coluna em uma dada
segéoeétaréIelacionadacxmla diferenca entre deformac¢des em dois
pontos, g1 e €5, de uma particular secdo, de acordo com a equacao:

1/R = (g1 -¢e2)/t (4.6)

onde t & a espessura da coluna, perpendicular 3s faces aonde os
extensOmetros elétricos estio colados.
A diferenca das medidas de deformacio, na segao do meio

do vdo da coluna & dada por:

he= ey~ e)= 8 (7/L)2t/[(P1/P) - 1] (4.7)

quando P se aproxima de Pj-
Na equagdo (4.7.) os valores "Zi"e "PB;" correspondem
respectivamenté a "a," e "Pcr1" utilizados anteriormente.

Entdo, ao se langar em grafico Ae/P contra As, a linha

resultante serd também uma reta.

TIMOSHENKON§ GERE (Timoshenko & Gere, 1961)(2hostranlque
o Método de Southwell pode ser aplicado a uma coluna carregada ex
centricamente. A expressdo aproximada que € obtida para o caso de
curvatura inicial e alguma excentricidade do ponto de aplicagao

da carga é&:

4
6 = (a1 + 77— e) 1 (4.8)

(Per/P) - 1

onde "§," & a deflexdo no meio do vio referido & posigao inicial,

"a{" € a deflexdo inicial no meio do vido, "e" & a excentricidade

(1) WANG,CHI-TEH-"Inelastic Columm Theories and an Analysis of Ex-
perimental Observations". Journal of the Aeronautical Sciences: 283-292. May ,
1948, . . .

(2) TIMOSHENKO, Stephen P. & GERE, James M.- "Theory of Elastic Sta-
bility", 2.ed. Tokio, McGraw-Hill Kogakusha, 1961 (International Student Edition).
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da carga que pode surgir por um erro de centralizacdo da carga e

nao homogeneidade do material.

4.2.2- Comentarios sobre o Método de Southwell, por CHRISTOPHERSON

D.G. CHRISTOPHERSON (Cristopherson, 1951)(1) tece os se-
guintes comentadrios sobre o Método de Southwell:

"O Método de Southwell,de plotar os resultados de testes
com colunas, pelo qual a carga critica de Euler pode ser obtida
sem destruir a coluna, & agora bem conhecida e largamente emprega-
da (Teoria de Elasticidade, 12 Edicdo, pag. 429. Editora da Uni -
versidade de Oxford). Observacdes sao feitas da deflexads w da coluna
quando submetida a uma carga de compressac P, € se a guantidade w:/
P é plotada contra w uma linha aproximadamente reta & obtida. A

equagao para essa linha reta é:

By (F4) =@ g e (4.9)
. P -
onde Wwj € o coeficiente do primeiro termo na expansdo de Fourier
para a "imperfeigdo inicial" da coluna'quando sem carga e Py é a
carga critica de Euler, a gqual & entdo dada pela inclinagfo da li-
nha plotada.

Na pratica, € frequentemente encontrado que a linha obti
da nao & reta exceto durante uma limitada faixa de valores de W, e
alguma dificuldade pode ser experimentada ao seleciconar-se a linha
reta que melhor representa os resultados. Fica claro-pela teoria
que, se por um lado, a linha reta nao sera obtida a menos que as
tensdOes estejam completamente dentro do limite de proprocionalida
de, pelo outro, se as observagOes s@o feitas quando a carga na ex-
tremidade & muito pequena comparada com a primeira carga critica
de Euler, estas ndo recair@o na regquerida linha reta. A expressio
completa para a deflexao lateral de uma coluna biapoiada de compri.

mento &, adotando-se um eixo %. a partir de uma das extremidades é:

(1)CRISTOPHERSON, D.G. - "Determination of Critical Loads of Structs".
Engineering, Vol. 172, pags. 629 e 630, 1951.
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Pwq{ sen Pw, Sen
e e
w = -+ + o
-— P -
P P2 P
nmx
s P W, sen —=—
ce. + I . € C(4.10) -
n=3 p - P .

onde Pp tende a carga critica da coluna quando fletida emn trechos
= n2 w2 EI/42, onde EI e a rigidez a flex3o) .

A formula da linha reta & obtida desprezando - se todos
menos o primeiro termo naguela série, mas se P & pequeno e os su -

cessivoscoeficientQSwl, W W, sdo da mesma ordem de grandeza-

5 e
como eles podem ser - o segundo termo sera da ordem de 25 poxr cen-
to: (1/22) do primeiro termo; o terceiro termo, da ordem de 11 por
cento: (1/32), e assim por diante;e ent8oa deflexdo observada pode
ra diferir apreciavelmente do valor requerido pela equagéo(4;9).O§
servagdes para pequenas cargas na extremidade sdoc também sujeitas
a erros de qualquer outra fonte, os quais sao provavelmente mais
importantes na pratica. Multos equipamentos de testes de compres -
sdo permitem alguns movimentos laterais;do corpo de prova nosg pri-
meiros estagios de carregamento e isto pode ser erroneamente regis
trado como parte de sua deflexdo lateral.

Mas essas dificuldades podem ser superadas comecando - se
o teste ndo de carga zero, mas de uma carga P, @ qual & uma parte
apreciavel, digamos, metade ou dois tergos da carga critica, esco-
lhida de maneira que desse oportunidade para um nimero suficiente
de observacbes antes gue o material atingisse o limite de propor -
cionalidade. Em lugar da equacdo(4.9) nds, entfo, teriamos:

—_
P""PO

(P17 - Po) ( = + wq T {(4.11)
onde w agora representa a deflexdao medida da posicao da coluna sob
carga Py como origem, e 51 é o apropriado coeficiente na série re-
presentando a forma da coluna sob essa carga. O gradiente da linha
obtida & entdo (P71 - PO), de maneira gque gualgquer erro na medida
do gradiente produz um erro percentual muito pequeno em Pq- Uma
nota de rodapé& no trabalho original de Southwell (Proc. Roy. Soc.,
Series A, vol. 135, page 601 (1932})) indica que ele estava ciente
dessa possibilidade, a qual, & claro, elimina completamente o erro

devidoa folgas no equipamento empregado, e reduz muito o erro mate
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matico devido ao fato de se desprezar o segundo e demais termos da
série(4.10).Na pratica, para um ' material o qual obedece a Lei de
Hooke com precisdo em uma faixa significativa, a carga critica po-
de ser encontrada com uma precisdo proxima équela do equipamento
de testes empregado. Um método similar pode ser empregado plotando

se 0s resultados de testes em sistemas elasticamente instaveis".

4.2.3- Melhoria ao método,proposta por W.T. Tsai

TSATI (Tsai, 1986)(D faz a seguinte discussido sobre o Mé-
todo de Southwell:

"Southwell (1931) divisou um método pelo gqual os dados
de um teste eldstico linear de uma coluna com curvatura inicial po
deria ser analisada para determinar a capacidade de flambagem gue
a coluna poderia ter se ela fosse perfeitamente reta. A capacidade
é estimada a partir da medida da deflexdo lateral e da forca axial
aplicada. O método provou ser muito pratico e eficiente em muitas
aplicacdes (Donnell, 1938; Horton, et al., 1971). Ele & especial -
mente Gtil em testes ndo-destrutivos para demonstrar propriedades
de resisténcia e rigidez de um componente de uma estrutura real
desde que a coluna seja solicitada com carregamento dentro do limi
te elastico. Entretanto, a precisdo da capacidade de flambagem es
timada e as associadas propriedades de rigidez resultam pobres se
a curvatura inicial & pequena. A razdo, entre outras, & gque a de -
flexdo real assume valores dentro da faixa de imprecisdo dos apare
lhos de medigbes empregados. Erros introduzidos pelas incertezas
nas medidas obtidas dos equipamentos de leitura resultam no fator
dominante das medidas tomadas durante o teste. Isso nio & surpresa
uma vez que o método ndo & aplicavel a uma coluna perfeitamente re
ta. A dificuldade em obter-se um resultado preciso para uma coluna
de pequena curvatura inicial foi também reconhecido por Donnell
(1938} .

A (1) TSAI, W.T. - "Note on Southwell's Method for Buckling Test of
S,tigcts';Journal of Applied Mechanics, Vol. 53, pag. 953 e 954, Dezembro de 1986.
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Devido as melhorias no controle de producao hoje em dia,
uma coluna pode ser feita com muita pouca imperfeigdo inicial. A
capacidade de flambagem de tais colunas resulta ruim como estimati
va a nao ser que seja carregada na faixa permitida. Afim de obter
uma capacidade de flambagem precisa para a coluna que permanece
dentro do limite elastico com forga axial baixa, um método alterna
tivo de testes & proposto. Esse método introduz uma excentricidade
em ambas as extremidades da coluna [fig.4.3}.Tal excentricidade ,
junto com gqualquer excentricidade inicial existente, produz um mo-
mento o gual por sua vez induz uma deflexdo lateral da coluna. A
magnitude da deflexao lateral & diretamente influenciada pela mag-
nitude da excentricidade introduzida. Ela pode ser escolhida gran-
de o suficiente para superar as dificuldades de erros de medida.Em
bora a mesma idéia tenha sido ,brreyeméif;tfe:diS‘Cu_ti—da. por Donnell (1938),
ele nao a desenvolveu mais amplamehte desde que ele antecipou difi
culdades em usar géries harmbnicas para o tratamento da excentri-
cidade. Nessa nota, uma solucdo para um modelo restrito é cbtido
para relatar a excentricidade introduzida para a deflexdo lateral
de uma coluna.

Equacao Diferencial Governante e a Solucio

Levando—-se em conta os efeitos de uma curvatura inicial
e de uma excentricidade, a equag¢ido diferencial governante de uma

coluna &

EI(y" - yp") + P (y +e) =0 i (4.12)

P
L

Fig. 4.3~ Gébmet;ianefuma”coluﬂa

¥

onde EI & a rigidez & flexdo de uma coluna, "e" a excentricidade ;
P a forca axial, y a deflexdo total, e Yo & curvatura inicial.Afim
de simplificar a andlise, a curvatura inicial & assumida como sen-

do uma funcdo seno:

o



T X
L

YO = a sen (4_13)

Como demonstrou Southwell, esta & uma boa aproximacao
para a determinagdo da deflexadc lateral. Apds a introdug¢do da equa
géo(4@£3ke§as condictes de contorne, v = 0 em x = 0 e X = L, na

equacdo (4.12)a deflexdo total foi dada por TSAI (Tsai, 1977) (M)

A(L/2 - x
y = a sen T ¥ s COs8 (L/ ) _ 1] |
P L cos (AL/2}
1 - Pecr (4.14)
onde Poy = T2EI/L2 & a capacidade de flambagem da coluna se ela

for perfeitamente reta, e A = \/P/EI = \/P/Pgy - T7/L.

Aplicacao do Método de Southwell

Para ajustar a equacdo(4.l4)para o teste de Southwell a
deflex8o livre no ponto médio deve ser medida. Introduzindo-se x =
L/2 na equacdo(4.14),a deflexdo livre, d = y - y,s & dada por:

d = + e [ £i

cr 1 cos (T )

i R (4.15)

A expressdo pode ser reescrita em uma maneira alternativa multipli
cando-se a equagdo(4,15)por um fator, (Pgy/P) - 1, e definindo v =
d/B, o resultado fica:

1 P

a+ e —£r - 1)

] (4.16)
Fer [cos {AL/2) P

<
|

o
Il

O lado esquerdo junto com o primeiro termo do lado direi
to da equacdo(4.16)é a forma tipica da aproximacao de Southwell .
Plotando-se v como abscissa e d como a ordenada, uma linha reta &
obtida. A inclinacdo dessa linha reta & a capacidade de flambagem
e o ponto de intersec¢do no lado negativo do eixo . & a curvatura
inicial do meio do vdo. Pode ser visto dessa relagéo.que a capaci-
dade de flambagem ndo pode ser obtida de um teste com nivel de car-

ga abaixo de Pcy se ndo existir curvatura inicial uma vez que uma

(1) TSAT, W.T. - "Nonlinear Behavior of Compression Members™, ASCE
Structural Div., pp 1484-148%, 1977.

it
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coluna perfeitamente reta ndoc mostrara qualquer deflexao lateral

ate o colapso em P = P,
Com uma excentricidade adicionada a possivel curvatura

inicial, o lado direito da equagao (4.16) todo serd requerido. 0
efeito da excentricidade aparecera associado com AL e P/Po, €W uma
forma muito mais complicada do gue uma curvatura inicial sozinha .
Realmente, uma aproximacdo simplificada td3o elegante guanto a de
uma curvatura inicial pode ser obtida. A simplificagdo comeca com
uma expansdo em série da fungdo cosseno. Segue-se entdo uma inver-

sdo na série e uma multiplicacdo. 0 resultado final da equacao
(4.16) com a ajuda de AL = 7 /P/Pry , resulta:

5TI'2 +

P v -4d=a + e [1I +{(——— - 1)
cr 8 48 Por

ma T2

512 (&l 1) (—E—y2 .. =

48 600 Per
_ P P
=a+1,234e [1+0,028 ( ) +0,004 ()2 + ceal (4.17)

Per cr

Um exame dos coeficientes indicam que a maxima contribui-
cdo do termo P/Pg, € menor do gque 3% do P/Pgy. Desprezando-se o]
efeito de P/Pry no lado direito da equagdo (4.17), obtém-se uma

forma com aproximacao de primeira ordem:

PeyV - d =a + 1,234 e . (4.18)

Portanto, o efeito da excentricidade de carga correlacio-
na-se com a carga critica de flambagem da mesma maneira que a cur-
vatura inicial exceto que a intersec¢do negativa & agora a soma da
curvatura inicial com 1,234 vezes o valor da excentricidade. Evi -
dentemente, gquanto maior a excentricidade, a capacidade de flamba-
gem pode ser estimada com uma deflexdao maior, para a mesma forga
axial. Em outras palavras, ela pode ser estimada para a mesma de -
flexao, com uma forca axial menor. Efetivamente, o resultado te -
ria menos erros introduzidos por equipamentos de medida para uma.
maior excentricidade. A curvatura inicial seria o ponto de inter -
seccdo negativa do eixo "d" subtraido de 1,234 e.

Concluindo, a capacidade de flambagem e as propriedades
de resisténcia de uma coluna serdo estimadas com mais precisio nos
testes de forgas axiails baixas se a coluna & carregada com uma ex-
centricidade. A curvatura inicial & obtida subtraindo-se um fator

de excentricidade do ponto de intersec¢do negativo do eixo "d".

o



CAPITULO 5

METODOS DE ANALISE E PROJETO COM EXCENTRICIDADE

5.1~ INTRODUCAO

A analise de colunas de acordo com a Teoria de 28 Ordem,
em que as deformacdes ainda sdo pequenas mas os deslocamentos nao,
envolve problemas intrinsecos a alguns materiais de constfugéo, en
tre 0s quais inclui-se a madeira.

Em primeiro lugar tem-se o problema da ndo linearidade

geométrica que implica em escrever as equacdes de equilibrio na po

sicao deformada da estrutura. Segundo o § 5.1.2.1~-NB-8681/84 -
"AcOes e Seguran¢ga nas Estruturas - Procedimento”, a nio linearida
de geométrica ocorre guando o comportamento estrutural deixa de
ser linear em virtude de alteracao da geometria do sistema.

Em segundo lugar, pode-se levantar o fato do diagrama
c-& (tensdo x deformacdo) apresentar caracteristicas ndo lineares
apds o limite de proporcionalidade, podendo, entretanto, ser con -
siderado um material elasticO = linear até esse limite.

0 fendmeno da fluéncia assume certa importancia, uma
vez que pode ser origem de deslocamentos a serem considerados nas
equagdes de equilibrio sem Que haja aumento da carga externa. Des-
ta maneira, intervém no problema a variivel tempo. Embora fuja do
escopo deste trabalho tal consideracao, desde ja fica em perspecti

va tal pesqguisa.
- 75 -
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Formulacdes para colunas de madeira sao necessarias, as
quais reflitam devidamente a interacdo de flexdo e compressio. E
sabido que colunas ndo podem ser consideradas como carregadas com
carga puramente axial, por diversas razoes: desvio do eixo da bar-
ra, md formacdo nas fibras que nao lhengarantamparalelisnm>com oei
xo da peca, variacdes mesmo que pequenas nas dimensBes das segoes,
momentos desprezados ou ndo percebidos, divergéncia entre o centro
elistico e o centro geométrico da secdo, etc.

Por isso, a tendéncia das normas internacionais & a de
impor uma excentricidade adicional, a ser considerada na analise
da coluna, e que & t3o mais importante quanto maior for a forga

normal de compressao.

5.2- INDICE DE ESBELTEZ

Um ponto a ser analisado & saper a partir de gqual wvalor
do indice de esbeltez (A) os efeitos de 22 ordem devem ser conside
rados. A atual NB-7190/82 (antiga NB-11/51) "Calculo e Execucao de
Estruturas de Madeira™ recomenda que efeitos de flambagem devem
ser considerados a partir de A > 40.

Corpos de prova em tamanho estrutural, gquando tem A pxo-
ximo de 40, exigem carregamentos de ensaio com cargas muito eleva-
das, fugindo, assim, da capacidade do equipamentoc montado para a
nossa experimentacdo. Assim sendo nao fez parte desta pesguisa um
estudo sobre tal limite, o que sem dGvida, sera objeto de estudos
futuros.

Mas, vejamos até onde o indice de esbeltez & util.

Admitindo-se resisténcia suficiente, a forma original
(ndo fletida) da coluna sera instavel quando o carregamento atin -
gir o valor critico, passando a ser estavel a configuracédo fletida.
Em outras palavras, se a coluna estd submetida a um carregamento
que também produz flexéo'(no caso em pauta, uma eventual excentri-
cidade na carga de compressdo axial), naoc ha instabilidade de for-
ma guando se atinge o carregamento critico.

Para ilustrar o que acabou de ser exposto vamos esquemati

zar a nossa coluna com carregamento como mostrado na figura 5.1.

“f
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Fig. 5.1. Comportamento nao linear na flexo- compressio
{(ndo linearidade geométrica), para uma coluna
de madeira (material elastico até o limite
elastico)

Na verdade a coluna altera sua velccidade de deslocamen-
tos a medida que P aproxima-se de Ppp. A forma fletida &  estavel
enquanto houver resisténcia; apenas os deslocamentos crescem mais
do que proporcionalmente com o crescimento da carga. Tem-se, pois,
um problema de 22 espécie em que as equacdes de equilibrio t8m de
ser escritas na posic8o deformada da estrutura, para a determina -
cdo da relacdo P - v.

No caso de colunas esbeltas de madeira, que estdo prati-
camente sempre fletidas devido a propria natureza do material, te-
remos problemas de 22 espécie e,;eventualmente, instabilidade, mas
nio de forma. O que de taco pode ocorrer & uma .instabilidade carac
terizada por auséncia de equilibrio.

Portanto, diante das consideracoes feitas acima, o indi-
ce de esbeltez A, embora Gtil,passa a ter seu significado um pouco
enfraquecido, uma vez que,em sua determinacgdo,somente grandezas

geométricas estdo envolvidas.

-
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5.3- INSTABILIDADE POR DIVERGENCIA DE EQUILIBRIO

5.3.1- Momento Interno Mj

5.3.1.1- Equacao simplificada da curvatura

Examinemos o caso da coluna da fig. 5.1.
Admitindo-se a hipdtese de manutencaoc da secado plana, a
curvatura (1l/r) da barra liga-se ao momento interno através da se-

guinte _relagao simplificada.

1 dz2v - -EM:L (5.1)
r dx? EI

onde EI & o produto de inércia correspondente ao plano de flex3o.

A cada configuracdo da linha elastica corresponde uma

certa distribuicdo de momentos fletores da barra. Em cada secdo
atua o momento My obtido a partir do rearranijo da equacao (5.1):

M= ——=— ET {(5.2)

Os momentos obtidos pela equacgado (5.2) s8c considerados
momentos internos porque sao determinados pela rigidez EI da barra
e pela curvatura (1/r) da secdo considerada.

No caso em pauta, o valOr maximo de Mj age na secao a
meio comprimento, sendo dado, com a hipdtese de elasticidade li-
near, pela expressao:

- (L

Mipay = )y - % - EI (5.3)

2

Em principio, o equilibrio da barra serid estavel se a um
aumento do momento externo (Mg) corresponder um aumento do momento
interno (Mj) de tal forma que fique satisfeita a condigdo de equi-

librio.

5.3.1.2- Equagdo exata da Curvatura

Agora, wvamos analiSar a equacaoc exata da curvatura:

7



‘ d2v ]
1 dx? T (5.5)
by y FI )
dv 2 3/2
[1+( Fp. ) ‘]

Como se observa facilmente, o denominador contém o fator
(dv/dx) que corresponde & derivada da linha eladstica em relagdo a
X , ou em outras palavras, corresponde a tangente & eléastica em ca

da ponto x.

Fig. 5.2- Coluna fletida e sua tangente no ponto médioc

Na figura 5.2 podemos observar gue, se a curva assumida
pela barra fletida for simétrica em relacdo ac seu ponto médio (co
mo acontece com curvas senoidais e cossencidais), a derivada (dv/

dx) se anularad exatamente nesse ponto.

(—3¥ )y = L =0 ‘ (5.6)
dx 2
Isso significda que a equacgao (5.5) da curvatura exata

produzira o mesmo resultado que a equacao (5.1) da curvatura apro-
ximada, no ponto médio, uma vez que o denominador da equacao (5.5}

se reduzird a 1, nesse ponto.

5.3.1.3- Elastica senoidal

Se assumissemos que a linha elastica fosse senoidal com

equacao:

o



v = + v sen 2? (5.7)
onde v & flecha maxima (gue ocorre no ponto médio), trabalhando
com a curvatura aproximada, teriamos:

1 2 v - - F ()2 sen = (5.8)
r dx2 i ;
Se substituirmos (5.7) em (5.8) obtemos:
1
= - (/)2 v (5.9)
r :
2
Lembrando a equacdo de Euler, P = —L EI, podemos escre
. -
ver: -
P
BT E )2 = k2 (5.10)

Entao, voltando a equagao (5.9), podemos reescrevé-la:

—— = - k2 v
r

Como 7 e § sdo constantes, pode-se afirmar que a curvatu
ra varia linearmente com a elastica, para qualquer ponto, inclusi

ve o ponto médio ( x = £/2, v = v):
(—) = -k2 ¥ (5.11)
r x = Lo -

Vamos agora proceder a mesma anadlise,paraa eqguacdo exata

da curvatura:

1 _ d2v/dx?
r
dv 3/2
[1 + ( a% ) 2]

Ent3o, apds obtidas as derivadas primeira e segunda de v
em relagdo a x, a partir da elastica senoidal dada por (5.7), temos

para a curvatura:

-



-v 2 gen —1*
1 _ ( ) = &
r
=2 i 2 2 X 3/2
[1 + v? (=) 2 cos? —=]
Usando a relacdo trigonométrica cos26 = 1 - sen28, e a equacao

(5.7) , podemos escrever:

i gl
1 - ()2 v - ()2 v
r - , =
(1 + E )z(vz—vz)]3/2 [1 + { TL )2 (V-v) (\7+v)]3/2
E interessante observar-se o comportamento do produto

(v - v) (¥ + v) . Como mostrado na figura 5.3, ele & maximo nas ex
tremidades da coluna em pauta e minimo (nulo) no ponto a meio com-

primento (x = £/2), como ja haviamos analisado.

<}
<

{v-v)—

=
4\

L~ (V+v) (-—/{TI—V)(TH-V)

-

i\-e/ <

Figura 5.3- Variac8o do produto (v - v) (¥ + v}, qua apa
rece no demominador da expressado da curvatu-
ra exata, com linha elastica senoidal.

Entdo, para o ponto médio (x = /2 , v = v) obtém-se:

il

)2 v = =-k2 v {(5.12)

1
(—Y. _ & = =
r x = 2
que coincide com a equacgdo (5.11). Conclui-se, entdo, que a anali-
se do ponto médio pode ser feita tanto com a equacadao simplificada
da curvatura, quanto com a exata, e o resultado serd o mesmo, para

o ponto médio.

o




5.3.1.4- Uma elastica que atenda &s condigdes de contorno

Analisemos agora outra equagadc de elédstica. Vejamos o ca

so de elastica produzida por uma carga excéntrica, figura 5.4.

Fig.'5.4— Curva elastica produzida por carga excéntrica

Negsa situacao a elistica seria da forma:

v = Ag + Ajx + A, coskx + A; senkx (5.13)
com o valor de k dado pela eq. (5.10).

As condigdes de contorno a serem obedecidas serdo:

v(0) =

vig) =0

{(5.14)

EI v"(0) = - Pe

EI v"(&) = - Pe

Através das condicdes de contorno (5.14) e da equagao
(5.13) obtém-se:

A, = —e; Ay = 07 By = e; Agy = e(l - cosk?) (5.15)

0 1
senkl

“f
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de onde:

<
It

- e + e coskx + e (1 - coskl) genkx (5.16)
senk?l

Através de transformagdes trigonométricas podemos escre-
ver (5.16) também como:

cos(—%gi - kx)

v =e | - 1] (5.17)
2

Vamos trabalhar com a equacao (5.16).

Inicialmente, vejamos como fica a curvatura aproximada:
1 - 2 _

= = g Y = -k2 {e cos kx + e (1-coskd) qonkx](5.18)

X
{sen k%)
ou, usando (5.16) em (5.18):

L = - x2 (v +e) (5.19)
r

A equacdo (5.19) para o ponto médio sera:

(2, _ % -k (v+e) (5.20)
r X = —
2
de onde se conclui gue no ponto médio a curvatura & funcdo linear

da elastica.

Facamos agora a analise para a curvatura exata:

1 d2v/dx? - - k2(v + e) ,
r [1 + (dv/dx)2)]¥? {1+e2k2[(tg? %%-&)coszkx—tg%%senka+1]}9@‘
(5.21)
Para o ponto médio, x = 4/2, e, lembrando gque neste pon-

to v = v, a curvatura fica:

( 1 ) g = - k2 (v + e)
Y ® = ———— 3/2
5 {1 + e2k2[0]}
ou seja: B
() g =~ k2 v toe) (5.22)
¥ oE=T
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A equacdo (5.22) & exatamente igual a equacao (5.20) e
a conclusdo & a mesma, ou seia, a curvatura varia linearmente com

v neste ponto médio.

5.3.1.5- 0s Diagramas Curvatura — Eldstica e Momento Interno - Elas-

tica

A elastica dada por (5.7) nos levou a uma relacdo linear
que passa pela origem, endquanto gue a obtida em (5.16) passa fora
da mesma (fig. 5.5).

=l
<

2

—_———
Q=
E—

<=L ke (1) L
{a)v=eq.(5.01) 2 {blv=eq.(522) -—e rix= 2

Fig. 5.5- Variacdo curvatura - elasticapara o ponto mé -
dio x = &/2 '

E importante salientar gque o momento interno M; s que sur
ge devido a curvatura é funcdo desta, do material em questdo (E) e

‘da geometria (I). Lembrando a equacdo (5.8):: - -~ - -

|

|
—
\J—

. = %
Minax r X = =0

podemos colocar:

-f(v). EI (5.23)

i

Mimax
onde £(v) significa uma func8o de v.

Analisemos a figura 5.6, e vamos cobservar o que acontece

com uma coluna reta gue recebe uma carga P, com excentricidade "e".

o




P P P P
e l ﬂl e 1 e _1
17,0 1, s K7
: : . !
e 3 e
TP TP tP tP
12 Instante 22 Instante 32 Instante i? Instante

Fig. 5.6~ Os varios instantes de encurvamento para a mes
ma carda P e a mesma excentricidade e.

No instante inicial, a curvatura & nula e o M; no ponto
central também & nulo: portanto Mg > M; € a barra comeca a encur -
var.

No 29 instante a barra ja apresenta alguma curvatura e
portanto a barra comec¢ga a apresentar algum momento interno. Como
provavelmente o M; desenvolvido ainda & pequeno, Mg continua maior
que o M;j e a barra continua se encurvando.

Esse processo de encurvamento prossegue até gque o Mj Se
iguale ao Mgr S€ conseguir.

Entao, analisando um material como a madeira, gque pode

ser considerado linear até um certo limite, acima do qual o modulo
P4 V,

de elasticidade comeca a variar, podemos tragar o diagrama Mj

figura 5.7
\M;
Ruptura do material
se ogarrer no Regime
M; inelgstico
fprgp """ "~ — — — 7
Prop - ponto Limite de
Proporcionalidade
]
32 Insfunt[e Rupture do material
| se ocorrer no Regime
| Eldstico
22 Instante |
12 Instante : -
Vprop v

Fig. 5.7- Diagrama momento interno - elastica, no ponto
R® = , € sua correlacac com a figura 5.6.

<
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0 diagrama nos mostra que o que se passa no intimo da
barra independe -. da acdo externa, embora seja uma consequéncia
da mesma. Em outras palavras, cada secao da barra esta sofrendo

uma curvatura e esta respondendo com um momento interno correspon-
dente aquela curvatura de acordo com o momento de inércia I (supos
to constante até o fim) e o modulo de elasticidade E (que se modi-

fica a partir do limite de proporcionalidade).

5.3.2- 0 Momento Externo Mg

Vamos analisar, agora, o momento externo Mg. Da figura
5.1(b} obtém-se facilmente:

Mg = P (e + v)  (5.24)

sendo "e" a excentricidade inicial de 12 ordem.

Para o ponto a meio comprimento {(x = %/2), com as conclu
sOes anteriores, podemos escrever, tanto para curvatura simplifica

da quanto para a completa:

= v) = P. L 5.25
Me ax Ple + v) P.e + P.V ( )

Para a equagdo (5.25) podemos tracar o grafico mostrado

na figura 5.8.

Fig. 5.8- Diagrama do momento externo Mg r €M funcdo do
: deslocamento maximo da coluna, v.

o
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Dada, pois, uma forgca P qualquer, fixa, ela desenvolvera
os momentos Mj € Mg, de maneira que para sua analise podemos sobre
por os diagramas das figuras 5.7 e 5.8, obtendo-se as situacgdes da
figura 5.9 e 5.10.

Me L
Mi
N
N
/ -~
I -
£
\Ru tura
0-mctx < 0.prop d P
i Material
&g {&p ¢~ <8max '?«@0
\?"? N “~~_Fquilibrio Estdvel
e \
- wé&°?‘
— gteN >~ Equilibrio Estdvel
- - \l\e,k?
- -
- P .
- - -~
- -~ -
- - -
-e -e -e v
% b a
ma PP,

(a) Variacdo da excentricidade mantendo o mesmo P = Py

) 7
Me & 7
M;j _ '/
7
/

‘\ Ruptura

Material

M: areria

G'mcm \<G prop !
F31 <P2 <"‘<Pmc:x N
oS =™~—_ Equilibrio Estdvel
L7
e .od
?:‘ . “\ép ?\
7
/ﬁj@sy?%
L z” TT\_Equilibrio Estdvel
-7
P
/ -
- e v

(b) Variacao de P mantendo a mesma excentricidade "e"

Fig. 5.9- Instabilidade na flexo-compressao no regime
elastico

-



Me }
Mi
max > 0”prcrp
g {&p <---Berit.
(P=py) y A Ruptura
I T T T T T . do
hent Lot \ Mi Material
=P =P Equilibrio Instavel
Wek? “\e\? 4
:?'\\
- we®
. L
-7 e ‘ Equilibrio Estdval
-7 -7 e . ~Equilibrio Estdvel
~Cerit _ “€p “ &g Vprop' v

{(a) Variacgao da excentricidade mantendo o mesmo P = Pj

|
Me
M
Gmux b Eprop
P CPy oo P
e -____._---—
\Rupfura
. do
A Mi Material
. ‘?cﬁ'\\\ \ \Equilibrio ,
Nl \PzP‘Z Instavel
W e
3 Equilibrio |
oL Me{p: P4 Estavel
- e
—~ -
227 =/ T Equilibrio,,
L ET : Estave!
-e T.rpmp v

{(b) Variacdo de P mantendo a mesma excentricidade "e"

Fig. 5.10- Instabilidade na flexo-compressio no regime
inelastico.

aplicadas

Na figura 5.9(a), para a mesma carga P = Pjr
com excentricidades diferentes (eg < €p < ... < epax), obteremos re
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tas paralelas entre si, mais afastadas da origem guanto maior a
excentricidade, até atingir-se uma excentricidade maxima (para
aquela carga P = Pl) que corresponde a& reta gue passa pelo ponto
de ruptura do material. Os pontos de cruzamento das retas Me € Mj
constituem-se em pontos de equilibrio estavel; pois-além deste . valor
de v, Mg Passa a ser menor que Mj-. - 7

Na figura 5.9(b), fixando-se uma excentricidade gqualquer
e, vamos observar que 3 medida gUe se aumenta P (P <Py <... < Phax)s
as retas M, giram para a esquerda até atingir-se uma carga maxima
(para aquela excentricidade "e") que corresponde a reta que passa

pelo ponto de ruptura do material. Os pontos de cruzamento das re-

tas Mg © Mj constituem-se em pontos de equilibrio estavel, pois
além deste valor de v, M, Passa a ser menor gue Mj-
Para a figura 5.10(a); mutatis mutantis, vale a mesma

analise ja feita para a figura 5.9(a). A Unica ressalva se refere
& reta Mg due tangencia a curva Mj- Neste ponto A de tangéncia te-
mos um equilibrio instavel pols qualguer acréscimo infinitesimal
que se dé a v, Mg passa a ser maior do que Mj. No caso, um proces-
so dind@mico se desenvolvera levando a barra ao ceolapsc. Isto carac
terizarad o estado limite Gltimo de instabilidade. Deve-se observar

que se trata de uma divergéncia de equilibrio, nao tendo sentido
afirmar-se que ha instabilidade de forma.

Para a figura 5.10(b) repete-se a analise ja feita para
a- figura 5.9 (b) adicionada; com a- feita para a figura 5.10(a).
| Observa  FUSCO (Fusco,‘l981)(h gue enquanto a barra
ﬁermanecer no regime elastico, sempre haverd uma configuracao de
equilibrio estdvel, pois M; também serd funcdo linear das curvatu-
ras. Nesse caso, observa o autor, uma situagdo de ruina somente po
dera ser alcancada por ruptura do material. Pelo contrario, conti-
nua, se for ultrapassado o fegime de proporcionalidade, o diagrama
de Mj passara a ser curvo, surgindo entdo um novo fenomeno de ins-~
tabilidade. Esse novo fendmeno de instabilidade na flexao composta

€& caracterizado pela existéncia de uma carga P34 PBT2 & qual a
reta Mo € tangente a curva Mj. Para P < P, ,.j¢ e possivel o equilil
o equilibrio € impossivel.

brio estavel, e para P > Pcrit

(1) FUSCO, P.B. - "Estruturas de Concreto — Solicitacoes Normais'',
Editora Guanabara Dois, Rio de Janeiro, 1981, 464 pags.

L
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A perda da linearidade do material & condicao suficiente
para permitir o desencadeamento do fendmeno de instabilidade na
flexao composta, desde que a barra seja suficientemente esbelta.

Conforme se mostra na figura 5.10(b), o fenOmeno de ins-
tabilidade na flexado composta & caracterizado pelo fato de que, pa
ra uma dada excentricidade inicial de l2 ordem "e", existe um va -
lor maximo da forca axial P além do qual o eguilibrio & impossivel

Este valor maximo podemos denominar P Portanto, quando cpax>

crit’
> Jpropr DO caso de flexo-compressdo o equilibrio & impossivel pa-
ra P > Pnrit - O ponto A ndo corresponde a uma mudanca da configu-

ragdao de equilibrio estavel, mas sim a uma reversao do andamento
das deformacdes. Antes de se atingir o ponto A, isto &, -para

P <P , a um aumento de P corresponde um aumento da flecha V.

crit
Pelo contrario, apds atingido o ponto A, ndo somente & impossivel
aumentar a carga, como a propria manutencdo do equilibrioc somente
serd possivel com um sistema de deformacdo controlada, pois o au -
mento das flechas corresponde a uma diminuicdo das cargas.

Por outro lado, cobforme se vé& na figura 5.10(a), para
uma dada forca axial P = pj = constante, existe uma excentricidade

maxima e Para e > e £ ndo hé equilibrio, e para e < e p i+ ©

crit” cri
equilibrio & estavel.

Observando-se agora a equacao (5.25):
Mg =P . e+ P.v

notamos que o termo & direita & formado por duas parcelas.

A primeira delas, P . e, & denominado "momento fletor de
12 ordem" e & composto exatamente pelos dois fatores gue envolvem
o carregamento: a carga P e a excentricidade "e". Como fizemos nas
figuras 5.9 e 5.10 podemos variar tanto um guanto o outro dos
dois fatores; Portanto este momento fletor de 12 ordem também va -

riara. Chamando-o de M7, temos:

M =P . e (5.26)

Na figura 5.11 estd ilustrado o aparecimento do fendmeno

de instabilidade em funcioc do momento fletor de primeira ordem Mj:
segundo FUSCO (Fusco, 1981) ja citado.

“«



M= Momentor Fle'fo'r"

M, = Momento_Fletor de 12 Ordem
; de 12 Ordem
'/Ruinn por Instabilidade
R e o=
~.
Ruina.por ~
Ruptura d.Fv.’uinc por

Deslecamento

i
[
I
11 Ruptura
!
|

Deslocamento :

v Verit v
ESTADO LIMITE ULTIMO DE ESTADO LIMITE ULTIMO DE
RUPTURA INSTABILIDADE

Fig. 5.11- Estados limites Gltimos na flexo - compressao
[in (Fusco, 1981)1

A presenca do ponto de maximo relativo no diagrama da fi

gura 5.11 indica gue o equilibrio & impossivel para o momento de 12

ordem Mj > Ml,crit e que o aumento das flechas além do valor cor -

respondente a My + somente seria possivel em condicbes de de -
!

cri
formacdes controladas, para as quais haveria reducdao automatica do
valor de M; (Fusco, 1981).

Para uma dada forcga normal P = Py, a seguranca contra o©
estado limite Gltimo de instabilidade na flexado composta & garanti
da impondo-se a condig¢do de que, na situacgdo de calculeo (o 1Indice

"qd" indica situacfo de calculo) tenha-se:

< My (5.27)

My,a = , crit

De forma pratica, isso sera feito levando-se em conta os

momentos de 228 ordem no dimensionamento das secgdes das colunas re-

tangulares (se¢Oes constantes ao longo do eixo) submetidas a flexo

compressao.

5.4- CONSTRUCAO DO DIAGRAMA MOMENTO INTERNO - CURVATURA

5.4.1- Definic3o de Hipoteses

Para a construcadao do diagrama momento internoc - curvatu-

ra serado admitidas as seguintes hipobteses:
a - manutencgdo da secao plana apds a deformacao

af



b - a segao tem um planc de simetria onde estard contida
a forga normal excéntrica e de compressio.
¢~ a peca & constituida sd de cerne.
d-as leis tensdo - deformacdc da madeira sdo conhecidas
na tracdo e na compressao.
A primeira hipdtese refere-se a relacdo geométrica que
se obtém a partir da hipdtese de Navier.
| LN:Linha neutra

/! LL, NN, ete sdo as
fibras neutras,

2

_l_"“\LC Vista lateral

Fig. 5.12a.- Representacao a0
Grafica da Hi
potese de Na-
vier ,

Py Referdncia

/—Fibra Neutrg

M M
LN| dx LN

4__-—"’—-
dy d§

Ref. Fon
LN = Projegdo da Linha Neutra

Fig. 5.12b.- Relacdes Geo
métricas nas
barras.

o



5.4.2- Relacdo Geométrica Fundamental

Para determinarmos essa relacao geométrica consideremos
dois planos P, € P, normais ao eixo de uma barra reta afastados
de "dx" (figura 5.12a.). Antes de surgir a curvatura, esses dois
planos séo paralelos. Depois dela, as fibras superiores ficam su-
jeitas'é compressac, € se encurta@--, As inferiores ficam sujei -
tas a tracdo, e se alongam. ComoJa'segéozdeformada continua pla-
na, seu plano Pé intercepta o da sec¢do de referéncia P, numa reta
que passa por C (normal ao desenho 5.12b e que passa por C). Como
este ultimo desenho indica, o problema & reduzido a duas dimen-
soes. O ponto C &€ chamado centro de curvatura da barra deformada,
no trecho "dx".

Todas as fibras, no espaco, a distdncia r de C, niao so-
frem variacao ide comprimento e sdo chamadas "fibras neutras”.
Tais fibras interceptam o plano Pé, apds a deformacgao. Tal reta é
a conhecida "linha neutra". A rigor, o encurvamento das fibras
neutras,as quais mantém seu comprimento constante, produz uma
aproximacad na direcdo de Pqp- Tal deslocamento pode ser obtido

aproximadamente por

r - r cosda = r[l - cosdo] =

+(da)2 - (dotl)“ -+ ...] = ._r_(dq)z

=r [1 -1
2 4 2

Como se observa, & de segunda ordem, e sera desprezado
no casc em analise.

0 raio r, correspondente és;___fzib_'ras neutras,-e0 "raio de
curvatura em "dx". -

Chamando dé y a distdncia de uma fibra qualquer em rela-
¢do a fibra neutra e considerando-a positiva no sentido mostrado

na figura 5.12b, por semelhanca de tridngulos obtém-se:

ds _ dx (5.28)
v r

ou
das - ¢ = Y (5.29)
dx r

A egquacdo (5.29) & a relacdo geométrica fundamental.

P
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5.4.3- Relacdo geométrica na flexo-compressaoc

No caso de uma curvatura provocada peor uma flexo-compres
sdo a linha neutra n3o passara mais pelo C.G. Observe-se a figura
5.13, lembrando que 6 = tgf = —/.

£e Tensdes Tensdes

/ ;i@ © ©
' Yoc Yo N;
EZ o) ] / /
C)‘: Lt ® ®

Fase Fase,
41)—"‘ £t elgstica  ineldstica

-l
st |

Fig. 5.13- Curvatura na flexo-compressio

0 valor g, & a deformacdo da fibra situada no nivel do
centro de gravidade da segao.
Aplicando-se a expressao (5.29) ads fibras extremas, tem-

se:

pois ec < 0 e yo < 0, bem como g4 > 0 eyg > 0.
Desse modo, resulta,

£ - £ £ £ £ £
1 _ t c_ _ t + |5 _ t + |%c| (5.31)
r VA ¢ v + ly | h

Se na figura 5.13 tivermos as duas faces comprimidas, sen
do uma menos comprimida gue a outra, a relacao (5.31) podera ser
egcrita:

1 Ecl ~ Eg2

= {(5.32)
r h

«f
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onde €a1 © €42 representam as deformacdes nas faces extremas mais
comprimida e menos comprimida, respectivamente.
A equacdo (5.32) sera utilizada na parte experimental

deste trabalho, na fase da analise de resultados.

5.5- METODO DE ANALISE E PROJETO

Muitos métodos de andlise de colunas tém sido desenvolvi
dos na atualidade, e mesmo, incorporados as normas de projeto, como
& o caso do concreto armado.

O objetivo deste item & o de expor quatro desses métodos
de analise, quais sejam:

- Método Geral

- Método da Coluna Padrao

- Método Aproximado para Calcular o Momento Complementar

- Método Simplificado baseado no Estado de Equilibrio.

5.5.1- Método Geral

E baseado na equacao diferencial gue traduz o comporta -
mento da estrutura e as propriedades do material. Este método e
aceito comora melhor aproximacdo do comportamento real da estrutura.

O projeto de barras comprimidas pode ser feito por uma
andlise racional do comportamento da estrutura incluindo-se, além
dos efeitos das cargas, os efeitos de 28 ordem produzidos pelas de
formacdes.,

Esses efeitos de 228 ordem devem ser avaliados levando-se
em conta a deformacgéo leﬁtahdor.respoﬁdente is cargas. de utilizacdo.

A capacidade de Cargé'esté diretamente ligada & relacdo
existente entre carregamento e deformégéo. E pois, essencial, ba -
sear os cdlculos numa apropriada representacio dos diagramas ten -
sdo~deformacdo da madeira na tracdo e compressao.

A previsio sobre o:comportamento de barras de madeira e
dificultada por dois tipos de ndo linearidade: geométrica e fisica

A ndo linearidade geométrica resulta da influéncia ‘das
deformacdes no momento total; esse efeito & também conhecido como
efeito de 28 ordem.

Por sua vez, a nao linearidade fisica resulta da respos-

ta nio linear da madeira no diagrama tensio x deformacao (¢ x £)pa

"



ra as tensdes de compressdao acima do limite de proporcionalidade ,
. 1

que provoca um diagrama curvo de momento x curvatura (u x _E—) de-

pendente da carga axial (v). As grandezas admensionais p e Vv se re

ferem respectivamente ao momento fletor M e a carga axial N.

Pode=~se definir v e yu como sendo:

N

Vet - (5.33)
fua  Pw

b= Mg (5.34)
£ Put -

onde A, € a area da segdo de madeira, e t & a espessura.

Por outro lado, a nao linearidade geométrica & incorpora
da as equactes diferenciais que regem o problema e a infludncia da
carga axial aplicada & considerada por tentativas sucessivas até a
convergéncia do processo, isto &, até a carga normal obtida ser
igual & carga normal assumida.

A variacgdo do momento, portanto da curvatura, ao longo
da barra impOe que seja feita uma subdivisdo das barras para a ana
lise da estrutura chegyando-se assim a resultados com a precisdo de
sejada.

A vantagem do método geral & a sua precisdo e generalida
de pois pode ser usado para todos os casos imaginarios. A maior
desvantagem & que ele requer o uso de computador. Entretanto, pode- :
se preparar tabelas e graficos para(ﬂ%éasos desejados e utiliza-los
sempre.

Para achar a capacidade suporte da coluna & necessario
aumentar gradualmente a carga externa e, a cada passo, computar o
correspondente estado de equilibrio. A capacidade de carga de uma
barra esbelta pode ser dada por diagramasde interacado entre esfor-
c¢o normal, momento fletor de 12 ordem, e esbeltez da pecga.

Esses diagramas podem também ser utilizados na verifica-
cdo de gqualquer método simplificado ou na obtencido de uma curvatu-
ra ou rigidez apropriadas para gue os resultados estejam de acordo

com o método geral.

5.5.2- Método da Coluna Padrao

Basicamente esse ndo & um novo método mas, sim, um caso

especial do Método Geral.

<




5.5.2.1- 12 Aproximacdo

0 enorme trabalho exigido na aplicacao do Método Geral é
devido principalmente ao comportamento nao linear dos materiails ge
rando a necessidade de se subd1v1d1ra coluna em trechos e se pro -
cessartnncalculo iterativo.

A capac1dade<ﬂacarga de uma coluna em balanco pode ser
determinada aproximadamente se Oideslocamentoda extremidade for as
sumido como funcido da altura da coluna e da curvatura da base.

A hipotese basica do método da coluna padrdo é assumir -

se gue:
R‘ 2
P 3 L (5.35)
10 r
onde a = flecha da extremidade livre
m%—==curvatura da base

Portanto, define-se:

"Coluna padrdo & uma coluna em balanco com uma distribui
¢édo de curvatura tal que a flécha do topo pode ser determinada pe-
la expressao (5.35)".

Essa expressdo & exata se a elastica for senoidal desde
gque se considere w2 =z 10. Por outro lado a expressido (5.35) pode
ser interpretada como o 19 termo da série de Fourier relativa a
forma real da elastica, o gue significa que & uma boa aproximacgio
da flecha em varios casos praticos.

A figura 5.14 esquematiza os conceitos envolvidos.

Ne1

o

p M, Mo M

Momento de Momento de Momento
12 ordem 22 ordem total

. Fig. 5.14- Esforgos genéricos e momentos envolv1dosxu3Me
todo da Coluna Padrao.

P



Entao:
M=M; + M2 ou U= ug ot Uy

M = momento total cujo adiménsional &y
M;= momento de 12 ordem cujo adimensional

é u
) 1
Mp= momento de 22 ordem cujo adimensional & o
0 objetivo do método & determinar o maximo momento de 12 ordem
(¥1) due a coluna pode suportar.
Deve se conhecer as propriedades do material, a segao

transversal da coluna e a carga axial no topo.

Obtém-se o valor de u; utilizando-se:

7, 2

£ 1 _Na

o = ——=- ¥ —— para obter U, ~

le) a 10 r P 2 t,

29) grafico de u x —%—-\' para a secio da base.

A figura 5.15 ilustra o conceito.

e
lP Hz
F
A
¥ L
Equilibrio
Instdvel
¥ 1max
Equilibrio P
Estdvel
s il

-||"'

G

Fig. 5.15- Diagrama u x —%—, na la2 aproximacao do Método
da Coluna Padrio.

0 ponto F &€ o ponto correspondente ao estado limite Glti
mo de ruptura da secao determinado ou por ea maximo ou por €t maxi
mo.

O ponto A corresponde a curvatura em que o valor uj & ma
ximo e é denominado "estado limite Gltimo de perda de estabilida -

de ". A partir do ponto A pode haver estado de equilibrio com valo
res menores de uq Mas serd um equilibrio instavel pois gqualquer

aF
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aumento na flecha com consequente aumento da curvatura da base faz
com que a parcela U, do momento externo aumente mais que o interno

ui (a partir do ponto A, a tangente U X —%— & menoxr que a tangente

1
X .
de u2 r)

5.5.2.2- 22 Aproximacao

- . 1 =
) Neste método admite-se que u x —— para v = constante se
comporte, praticamente, como um ‘ grafico composto por 2 retas,

como se observa na figura 5.16.

" Fe

A H
e

[
Himax

/]J2
p concomitante

2

IH

Fig.'5.16— Diagrama U X

#—, na 28 aproximacdo do Método
da Coluna Padrao.

Sabe-se que em pecas esbeltas: o ponto A esta na vizi-
nhanca do "cotovelo" da curva u x —l—, o gque justifica a boa apro-

r
ximacido de se considerar M como funcao linear de —%—.

M1 Tt M
1 .M M1 T2 (5.36)
r ET ET
Chamando
1 M
_ 1 (5.37)
r ET
[
1 _ M (5.38)
ro EX
tem~-se:
1 1 1
= +

7
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A flecha no topo da coluna, calculada por

bep® 1 _(28)2 1 . g,4 g2 L (5.39)
10 r 10 r o

que pode ser subdividido em duas parcelas:

a= 0,452 —= 4 0,4 g2 & (5.40)
rl r2

A primeira parcela, correspondente aos momentos de la

ordem, admite uma corregdao que pode alterar o coeficiente 0,4.Cha
mando de ajo ©ssa primeira parcela, tem-se, entdo, um valor corri

gido da flecha no topo (ac):

1
— 2 .41
&y = agy + a; = aj, t 0,4 s r, (5 )

O momento de 12 ordem corrigido (Mj.) sera:

M{g = M - My =M - X (a1 + 2a2) (5.42)
Introduz-se agora a notacdo, esquematizada na figura 5.17, onde
i € a curvatura de 12 ordem da base, e o diagrama de curvatura

1 oy
fol subdividide em 3 .diagramas: parciais:
Oy = fator que multiplicando a curvatura da base for

nece a curvatura a meia altura da barra do dlégrama
parcial parabdlico.

Oy = fator que multiplicando a curvatura da base ?éf—fq£
nece a curvatura da extremidade da barra.

N
— T
[ ] ’
s
} ||
| ] 3
e
_— -
Momento de Curvatura de
1€ ordem 12 gordem

Fig. 5.17-Diagrama de curvatura de 12 ordem, e notacio adotada

o
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Com esta notacdo, pocde-se escrever:

M - M1
_ ELLTCY 5.43
Mig = Mg (1 + = a.) ( )
onde:
_ 1 __5 - _5 (5.44)
ae T g 6 1 12 2

Os valores de ay © ay ~— © portanto o de a, ~ mudam para cada caso
particular de Mj-

A laboriosa dedugioc das quagﬁes (5.43) e (5.44) esta
disponivel no trabalho da Eng2 Liliana AUFIERO (Aufiero, 1977)(1).

Em sintese, para a aplicacdo do Método da Coluna Padrio,
deve-se:

19) tragar o grafico de u x —%m para v conhecido

20) tracar o grafico de u, = v —%—

32) determinar U1 né curvatura em gue
=K o- & maximo
49) corrigir uq em funcdo do diagrama de momento de 12

ordem.

5.5.3~ Método Aproximado para Calcular o Momento Complementar

5.5.3.1- 12 aproximagao

Este método s0 & valido para pilares de secio constante,
submetidos a carga normal constante ao longo de seu eixo.

De acordo com este método pode-se projetar uma coluna
de alto indice de esbeltez como se fosse uma coluna curta com car

ga axial N e momento fletor M onde

M7 = momento fletor de 12 ordem devido as cargas exter-
nas e a excentricidade adicional.

My = momento fletor de 22 ordem devido a carga axial.

(1) AUFIERD. , Liliana - "Estabilidade de Colunas Isostaticas de
Concreto Armado" . Dissertacdao de Mestrado éprgsentadaé-Escola de Engenharia
de Sao Carlos - USP, sob orientacdo do Prof. Dr. Lauro Modesto dos Santos—1977.
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Pode-se tomar, como avaliacao de My, & eXpressao:

I 2
- N £L 1 (5.45)
10 r

My

0 valor de 1 deve sexr avaliado a partir de um estado
r -
limite de deformacdo. Pouca pesquisa tem sido feita nesta area com
relagdo ao material madeira.

Se chamamos de:

£ deformacdo dltima na compressao

uc

£ deformacdo tltima na tracdo

ut
e tendo em vista a figura 5.18, pode-se escrever:

L= (ege * eyt i para v £ C (5.46)
1. (Eue + Eut) 1 para v > C (5.47)
r £f(v) t
EUC
2
h

gut t

Fig. 5.18- Estado limite de deformacdo na tracdo e na

COMpressac.

Nas eguacdes (5.46) e (5.47) o valor de C se situa entre
0 e 1. Para concreto armado tem—-se utilizado C = 0,5. Na equacao
(5.47) a funcdo f(v) podera ser igual a 1, ou seja, as duas expres
sbes serem a mesma, ou assuml¥ um outro valor a ser pesquisado. A
sua finalidade & fazer uma reducadoc da curvatura a medida que v au-
menta (aumento da for¢a normal). No concreto armadeo f(v) = 2v , se
gundo o CEB, e f£(v) = (0,85v + 0,5) segundo a atual norma de con -

creto armado (antiga NB=-1).

-
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5.5.3.2~ 22 Aproximagao

0O objetivo desta segunda parte do método & melhorar oS
resultados através de uma correciao no momento de 228 ordem baseada
no método da coluna padrio.

Tendo em vista a expressao (5.34 ') pode~se escrever:
Lepa2
_ : - al (I ) = (5.48)
B2 fr Ayt . fva AW: *

Usando (5.33) obtém-se

-V g’fﬁl 2 t
Uy = ( -
10 r

(5.49)

Utilizando as expressodoes (5.46) e(5.47) na (5.49) calcu-
la-se a primeira aproximagdo de 1,. Com esse valor consegue-se a
12 aproximagdao do momento com que deve ser dimensionada a peca:

Up = U1 + WHsp (5.50)

onde g = capacidade da pega para a curvatura correspondente

a ruptura do material (ponto F na figura 5.19).
up = capacidade da pecga para a curvatura correspondente

a perda de estabilidade (ponto A).

Helps

Hq

Ho

Fig. 5.19- 2a Aproximacaoc do Método do Momento Complemen
tar.

o«
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Note-se que o valor de s nao deve corresponder ac momen
to de 28 ordem que ocorre quando a peca desenvolve a curvatura cor
respondente ao ponto de perda de estabilidade (&). Podera ser cha-
mado de "momento _ficticio de 22 ordem", utilizado . para trans -
formar o cadlculo em que'as deformacoes afetam os esforgos num cal-
culo usual de colunas curtas.

Esse momento ficticio seria:
My = uho+ou” (5.51)

sendo " o momento de 228 ordem gue ocorre concomitante com o maxi-

mo momento de 1& eordem (ul).

5.5.4—- Método Simplificado baseado no Estado de Equilibrio

Assim como no método da coluna padrido, assume-se o deslo

camento na extremidade livre da coluna como funcdo da curvatura da

extremidade engastada (figura 5.20).
o . RO - -

£l x L=o0,a(ds?
10 r r

Iep | ... (5.52)
2

ﬁ'Fig. 5.20- Coluna Padrao no Método Simplificado

A partir dessa hipotese, a verificacdo da seguranca é
feita na secdo da base, comparando carga axial aplicada com resul-
tante das tensbes, e comparando excentricidade da carga externa
(l2 + 228 ordem) com a excentricidade da resultante das tensdes.

Seja Ng, na figura 5.21, a carga axial externa aplicada.

P
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Fig. 5.21- Método Simplificado: excentricidades a conside
rar.

Momento na base:

Mjq = Hg 8 + Ng (& * ea) (5.53)

onde ey = excentricidade adicional.

A excentricidade de 12 ordem (ej) da carga Ny em relacgdo
a secdo da base sera:

M
1ld
e]_ = - + e -+ ea (5.54)
Ng Ng
Levando em consideracdo a posigdo deformada da coluna a excentrici

dade total externa & igual a (figura 5.22):

a
Ng

e —-

Hy

|

Fig. 5.22- Posicao deformada da coluna

2
Leg 1

e = el + a = el + 10 T (5.55)

O grafico da excentricidade externa em funcio da curvatura & re—

presentado na figura 5.23.

P
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”TFig. 5.23- Grafico da excentricidade externa X curvatura

Por outro lado o valor da excentricidade interna e; em funcao da
curvatura & obtido das condigdes de eguilibrio de forgas e compati
bilidade de deformacdes.

A figura 5.24 mostra um grafico tipico de e; para um va-
lor constante de v.

Ry = forca resultante das tensOes normais

My = momngemE§§g;t§Ete das tensdOes normais.

1
€

Fig. 5.24- Grafico da excentricidade interna x curvatura

Superpondo os dois diagramas:
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l esej e
E/
e

€1

Fig. 5.25- Superposicao dos diagrams das figuras 5.24 e
5.23.

Se as duas curvas se interceptam existe o estado de equi
librio com configuracao representada pela curvatura do ponto E on-
de e = e~

0 ponto E' representa outra configuragado de equilibrio
mas, nesse caso, & eguilibrio instavel (se o eguilibrio & ligeira-
mente alternado pelo aumento da flecha, e conseguente aumento da
curvatura da base, a excentricidade interna aumenta menos gue a
externa) .

Se, por outro lado, o valor da carga axial externa Ng au
menta, o correspondente diagrama de e; abaixa e os pontos E e E’

tendem a se aproximar.

No estado limite,E e E' coincidem e a reta da excentrici
dade externa & tangente & curva da excentricidade interna nesse
mesmo ponto E = E' (fig. 5.26).

2
EsE'

e

“ €,e;

eseg +a

&
1

r

Fig. 5.26- Estado limite, onde os pontos E e E' coinci -
dem (Estado Limite Ultimo de Instabilidade).

o
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0O valor de Nd correspondente a essa situacdo corresponde
ao Estado Limite Ultimo de Instabilidade.
Neste processo ndo & necessario determinar o diagrama

completo de e4-
Suponhamos, para a secdc da base, uma forma gqualquer com

uma deformacao plana qualquer (figura 5.27).

o

Fig. 5.27- Se¢do da base: forma qualquer com dJdeformagado
plana qualguer.

Conhecido o estado de deformacdoes calcula-se a resultan-—
te das tensBes internas (Rj) e o momento fletor dessas tensbes (Mj)
através das relacdes ¢ X & da madeira.

R; = [

5 AWIIdZXWI (5.56)

M =.@w z . TdA (5.57)

Haverd estabilidade se forem satisfeitas as duas condis=

coes seguintes:

Ry > Na~ (5.58)

6. = — X > e (5.59)

cuja representacdo estd na figura 5.28, a seguir:

g
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-ll—‘

Fig. 5.28- Representacdo das duas condi¢des para a estabili
dade da coluna. ‘

O raclocinio que demonstra essa afirmativa ndo necessita da

determinagéocﬁicurVafﬁ_x ;%m para Ng pois,
AB > AC, isto &, e; > € = e; + &

pode-se afirmar que a curva de parametro R; intercepta a reta da
excentricidade externa.

Por outro lado, como:

Ri ~ Ng
a curva correspondente a Ng encontra-se acima da correspondente a
Ry €, certamente, interceptara a reta da excentricidade externa e
entdo existira um ponto E de equilibrio estavel.

Neste método garante-se a existé@ncia de um ponto de equi
librio estavel, sem procur&rdﬁtebtﬁéio, apenas se aproximar, pelo

lado da seguranca, do mesmo.

o



CAPITULO 6

ENSATOS PRELIMINARES A EXPERIMENTACAO PRINCIPAL
E ESPECIES DE MADEIRA

6.1- INTRODUCAO

Os testes preliminares foram planejados para propiciarem
informagdes adicionais necessdrias no sentido de se poder conhecer
as propri@dades fisicas e mecd@nicas do Material das colunas, assim

como das pegas de apoio e equipamento de carga.

6.2- AS ESPECIES DE MADEIRA

Os primeiros testes foram feitos com pequenos corpos de
prova de Pinho do Parana (Araucaria angustifolia) a partir dos
quais se desenvolveu um estudo sobre a influéncia dos apoios metd-
licos nos resultados obtidos.

Em seqguida foram feitos testes em pecgas egtruturais de
grande esbeltez objetivando o comportamento das colunas com e sem
contraventamento. Esses corpos de prova foram elaborados em Peroba
Rosa (Aspidosperma polyneuron).

Finalmente, para se conhecer a umidade, a densidade e o
modulo de elasticidade do material empregado na experimentacao
principal, acompanhou-se cada corpo de prova com ensaios prévios

gque determinassem essas propriedades fisicas e mecanicas.

- 110 -
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As variagOes de espécie para espécie sao atribuidas as
diferentes propor¢des em que os constituintes {celulose, hemicelu-
lose e lignina, dentre outros) entram para formar a madeira e as
possiveis interrelacgOes entre eles nas paredes celulares.

Nos estudos da anisotropia da madeira feitos por GALVAO
e JANKOWSKY sao apreciadas as razdeés da diferenca entre a varia -
cdo longitudinal e a transversal; e entre a radial (R} e a tangen-
cial (T). (Galvio & Jankowshy - 1985) (1),

Segundo estes autores, de uma maneira geral, as madeiras
com baixa relacdo (T/R) e baixos valores de T e R sdo as mais esta
veis guanto & variagdo dimensional. Isso ocorre, por exemplo, com
o) ipé;?ﬁ)cedro. De maneira oposta, o Eucalipto tereticornis e a pe
roba - rosa apresentam elevada instabilidade dimensional.

Considerando-se que havia uma disponibilidade de pegas
de ipé~amarelo(1ecqﬁa eximia) no LaMEM & época dos ensaios, e ten-~
do em vista a sua estabilidade dimensional acima mencionada, re-
caiu sdbre essa espécie a nossa escolhaparaa;experimentagéoprinci

pal,objetivo de nosso trabalho.

6.3— UMIDADE E DENSIDADE

De cada corpo de prova de coluna foram separados pedque -
nos corpos de prova com secdoc 2 x 2 cm e comprimento 3cm, com 0s

quais foram medidos o teor de umidade e a densidade aparente.

6.3.1- Teor de Umidade

Durante a formacdo e através dosciclos de vida de uma
célula de madeira, uma grande guantidade de agua esta presente.
Além disso, por causa da natureza higroscopica de muitos produtos
quimicos da madeira, a umidade & retida mesmo apds a célula estar
morta. A quantidade de agua presente na madeira modifica significa
tivamente suas propriedades fisicas. Em consequéncia disso, o co -
nhecimento do teor de umidade da madeira € particularmente impor-

tante guando uma propriedade fisica & especificada.

(1) GALVAO, A.P.M. & JANKOWSKY, I.P. - "Secagem Racional da Madeira"
Livraria Nobel S.A. - 12 Edicao - 1985.

£
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A umidade & quase sempre exXpressa COmMO uma porcentagem
do peso da madeira seca em estufa. O peso seco em estufa & obtido
com uma temperatura na faixa de 100° a 10500, até que um reso
constante seja obtido. Embbra outros métodos sejam algumas vezes
utlllzados para estabelecer o peso da madelra seca, a secagem até .
um peso constante é. amplamente acelto.

A umldade da madeira costuma ser determinada evaporando-
se toda a agua da madeira, em estufa, a 100°C % 39 até atingir

massa constante e calculando-se pela expressao:

- M
Je_m” % 1508 (6.1)
Mo
onde: U = teor de umidade, em porcentagem
M, = massa da madeira com a umidade procurada
M, = massa da madeira seca em estufa

E bom lembrar gque a seiva contida nos vazios dos traquel
des, dos vasos, dos raios e das fibras & considesrada como "agua 1i
vre", isto &, que pode circular livremente sem afetar a forma e
dimensdes da madeira.

Além de agua livre hd na madeira "agua de impregnacao”
ligada as moléculas de celulose, holocelulose e lignina através de
suas oxidrilas.

Logo apds o corte e desdobro, a agua da madeira comega a
evaporar-se, sendo que a "agua livre" evapora-se mais facilmente ,
até o ponto de -saturacdo (25 a 30%), umidade percentual limite,
acima da qual existe "agua livre" e abaixo, somente "agua de im-
pregnaciao". A evaporacdo , entdo, prossegue, porém mais lentamente,
até atingir a "umidade de equilibrio com as condigdes do ambiente”.
Estas sdo instaveis e a umidade damadefﬁaao ar oscila em torno do
valor 12%, sendo considerada, com essa umidade, "seca ao ar", o
que ocorre a temperatura de 20°C e umidade relativa do ar a 65%.

A partir da expressao (6.1)_f0ram_obtidos os valores ‘de
Teor” de :Umidade dos corpds de“prbva,»iiStaqos na Tabela,G.l.ﬁ

6.3.2~- Densidade

Com os mesmos corpos de prova 2 X 2 x 3 cm, citados em
6.3.1, determinou-se a densidade aparente, ou massa especifica. As

dimens®es lineares foram feitas com pagquimetro de precisao 0,1%

o
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(0,02 mm/20mm) . A massa do corpo de prova foi determinada utilizan
do-se a balanga dg_preciséo 0,1% (0,01g/10qg)}.

A densidade aparente, com umidade U%, foi determinada
utilizando~-se a expressao.

(6.2)

onde: D, densidade aparente da madeira, com umidade U$%
M, = massa da madeira, com umidade U%

v volume da madeira, com umidade U%

u

A partir da expressdo (6.2) obteve-se os valores da den-
gidade dos corpos de prova, listados, também, na tabela 6.1.

TABELA 6.1

Corpo de Umidade |Densidade Corpo de Umidade | Densidade

Prova (%) (g/cm?) Prova (%) (g/cm?)
IPE-I-A 11,63 0,892 IPE-III-B 9,56 1,008
IPE-II-A 11,80 0,873 IPE-XVI-A 12,15 0,969
IPE-III-A 11,54 1,007 IPE-IV-B 10,45 1,012
IPE-TIV-A 10,69 1,014 IPE-V-B 10,80 1,017
IPE-V-A 11,69 1,015 IPE-VI-B 10,77 1,025
IPE-VI-A 11,39 1,026 IPE-XVII-A 12,07 0,928
IPE-VII-A 11,78 1,044 IPE-XVIII-A| 11,48 0,932
IPE-VIII-A 12,13 1,036 IPE-XIX-A 11,39 0,925
IPE-X-A 11,14 1,034 IPE-XXI-A 11,39 0,945
IPE-XI-A 12,95 0,893 IPE-XXITI-A 11,14 1,010
IPE-XII-A 12,88 0,902 IPE~-XXIII-A]l 10,28 1,043
IPE-XIV-A - 12,78 0,957 IPE-VII-B 11,42 1,081
IPE-XV-A 11,65 0,950 IPE—VIII;B 11,35 1,040
IPE-I-B " 10,16 0,893 IPE-X-B 11,40 1,004
IPE-IT-B 10,44 0,879
1PE-IX-A |- -.12,01 - 1,017 | IPE~XX-A | 11,57 .| . 0,914
IPE-XTIII-A 12,78 1,023 IPE-XXIV-A 11,27 1,028

o
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6.4~ ENSATOS PARA DETERMINACAO DO MODULO DE ELASTICIDADE NA FLEXZO

6.4.1- Modulo de Elasticidade Real e Aparente

Ao estudar-se experimentalmente colunas comprimidas, &
conveniente submeter-se previamente tais colunas & flexfo transver-
sal para obter-se o seu mddulo de elasticidade (E), uma vez que ,
como a madeira & um material heterogéneo, os valores do médulo de
elasticidade gque figuram nas tabelas s&o muito aproximados.

Pela teoria da flexdo sabe-se que a férmula para a fle -
cha (v) de uma viga carregada\ em seu ponto médio com forga concen

trada, (fig. 6.1), & a seguinte:

Fig. 6.1- Carregamento em uma viga de madeira para de -
terminar o modulo de elasticidade (E).

v = P 22 + 3 P L | (6.3)

48 EIX 10 Gs

Conforme ROCCO LAHR, para relacbes vao livre/altura maio
res ou igquals a 21 podemos desprezar a influéncia da cortante na
expressao (6.3} (Rocco Lahr - 1983)(1).

(1) ROCCO LAHR, Francisco Antonio .- "Sobre a Determinacao de Pro -
priedades de Elasticidade da Madeira'", Tese apresentada para obtencao do titulo
Doutor em Engenahria de Estruturas, Orientador — Prof. Dr. Joac Cesar Hellmeis-—
ter, EESC-USP, 1983 -~ Sdo Carlos — SP
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Segundo aguele autor, a nado consideracdao da parcela cor-
respondente a cortante -para a rélagao %/h < 21 acarretaria um erro
no valor verdadeiro do modulo de elasticidade, e o obtido deveria

ser denominado "modulo de elasticidade aparente” (EZ):

g = -E*2 para /h < 21 (6.4)
a 48vI
As dimensdes do corpo de prova assim como a distancia
entre apoio do ensaio para obter o modulo de elasticidade dado pe-
la NB-6230/85 (antiga MB-26) leva a relacdo 4/h = 14 < 21, e por -

tanto o valor que se obtém através da mesma & aparente (fig. 6.2).

A ‘ A h=6cm

l _f = 84cm l . b=6cm

T T

4. =100¢cm
1
Fig. 6.2- Esquema de ensaio para calculo de E, seéundo
NBR-6230/85

Para relagdes 2/h 2 21 o mddulo de elasticidade pode

ser considerado como sendo o real ( E, ou simplesmente E):

E = E.. = __Pec para 2/h

r
48vI

[1a%

21 (6.5)

0 mddulo aparente se relaciona percentualmente com o mo-

dulo real, segundo a eguacao (6.6):

($E)2 = 14260 log —— - 8590 : (6.6)
h

sendo o valor do logaritmo calculado na base 10. Essa relagao pode

ger vista na figura 6.3.

‘o
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% E

100 %o | = o e — e ——

B8 % — = =~ =

Arsn

4 2i

¥ig. 6.3- Valor percentual em relagdo ao E real segundo
a equacdo (6.6).

6.4.2- Procedimentos Matemiticos Sobre os Resultades de Ensaio

6.4.2.1- Esquema de ensaio

Nos ensaio efetuados, a forca P vertical foi aplicada no

plano de rigidez minima da coluna (fig. 6.4).

Fig. 6.4- Esquema de ensaio das colunas para obter o mé-
dulo de elasticidade

0 valor maximo de P nido ultrapassa, no ensaio, o limite
de proporcionalidade entre carga e deformacao.

Cada lado oposto da coluna, de rigidez minima, foi en—
saiado, sendo que o mddulo de elasticidade (E) considerado para a
coluna foli o menor dos dois valores obtidos. Para cada lado foram
feitas leitufas da flecha "v" em varios estégios da carga "P". A
partir de tais dados foi ajustada uma reta pelos pontos no grafico

(P x v), mostrada na figura 6.5.

7
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6.4.2.2- Equacionamento dos dados e regressao

Da equacdo (6.5), tem-se:

3
g=-2 % . 2B, 2 (6.7)
v 48I A 481

onde Av representa o acréscimo de flecha correspondente ao acrésci

mo AP de carga.

o

- Fig. 6.5- Ajuste de uma reta pelos pontoscﬂ:gréfiéoI’x v

A reta verdadeira, que correlaciona P com v, deve passar
obrigatoriamente pela origem, mas a equacao linear ajustada atra -
vés do método dos minimos guadrados podera apresentar um valor "a"
diferente de zero correspondente a passagem de tal reta fora desse
particular ponto. As acomodac¢des iniciais tanto do corpo de prova
quanto dos equipamentos de leitura, mesmo fazendo-se um escorvamen
to inicial da peca, podem produzir tais distor¢des. Desprezando -
se uma ou duasg medidas iniciais realinhamos os eixos dos graficos
para uma posicdo mais proxima da real.

Para todas as regressdes, foi calculado o coeficiente de
Explicacdo R2, que indica, em porcentagem, guanto a variagdo expli

cada pela regressdo representa da variacdo total. Devemos ter:
0 £ R2 = 100 (6.8)

Ne caso em que R2 = 100, todos os pontos observados se

situam "exatamente" sobre a reta de regressdo. Diremos entdo gue

«f
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o ajuste & perfeito. As variacbes de "v" sao 100% explicadas pelas

variacbes de P através da fungado especificada. Por outro lado, se

R2 = 0, concluiremos que nfo existe dependéncia linear entre . as
variaveis:

Em resumo, procuramos efetuar uma regressao linear de
equagao:

P=a+ (AP/AV) Vv (6.9)

com R2 > 99%, e utilizamos o coeficiente (AP/Av}, assim obtido, na

equacao (6.7) para a determinacgao de E.
5.4.2.3- Tabela dos modulos de elasticidade

A tabela 6.2 mostra os modulos de elasticidade estimadoeos

pelos procedimentos descritos acima.

Por exemplo, a coluna IPE-XXIII, de secao 5,85 x 4,10cm,
foli ensaiada primeiramente com um vao livre de 120cm. Para o pri -
meiro lado (que vamos denominar "lado A") o resultado nos levou a

equacao:

P =-1,944 + 190,614v com R2 = 100%
Dai, entdo, (AP/Av) = 190,614 e o calculc de E fornece:
AP 23

= 190,614 x 120%/(48 x 33,599) =

Bladgo a = Tav ) 487

= 204.235 kgf/cm2

que convertido em MPa (S8I), através do fator 0,1(*)

(lkgf = 10N e 1 kgf/cm2 = 0,1MPa), tem-se:
E= 2 =
E1ado A 204,235 kgf/cm 20,424 MPa
(*) Se quisermos~preciséo, aos inves do fator 0,1 podemos utilizar o valor
0,0980665. Nao tem sentido, entretanto, uma vez que existe uma grande varia
bilidade natural das caracteristicas da madeira que tornariam tal rigor

sem qualquer sentido.

«f
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Para a mesma coluna, ensaiando-se o outro lado (gque va -
mos denominar "lado BY), obteve-se:

P=-0,861 + 189,696 v com R2 = 99,99%

Entao:

Elado B = 203.252 kgf/cm?2 = 20.325 MPa

Como se pode observar, os valores sao praticamente
iguais. decidimos representar E com o menor entre Ej_ 3, a e

Eiado B + ©r POrtanto, para o caso em questao:

E 2 =
EyxXTITI 203.252 kgf/cm 20.325 MPa

Poderiamos, também, calcular E através da expressio:

2
2 1
(2) - (=i
B = by LB T _ (6.10)
1 1
4b[(532~) 2y fEy A }
by, " hy, byt oy

para 2 valores distintos de % _, onde os valores b e h sd3o tomados
como mostrado na figura 6.6.

[7 oo
‘gh

R
{

l-\.

Fig. 6.6~ Consideracdes de b eh para a expressao (6.10)

Ensaiamos nossa coluna também para ﬁ = 14, cor um vio
de 57,4 cm (57,4/4,1 = 14).

Obtivemos para os lados A e B:
lado A: P = - (0,681 + 1485,424v com R2 = 99,98%
lado B: P = - 6,713 + 1544,413v com R2 = 99,96%

Entao, utilizando-se a (6.10), e lembrando que
)
h

_ 120
2 4,1

= 29,2

tem—-se:

o
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29,22 - 142 _

4 x 5,85 [ 1 - 1
190,614 x 29,2 1549,166 % 14

Elado A =

= 210,109 kgf/cm2 = 21.011 MPa

Identicamente, para o lado B, tem-se

29,22 — 142
1 . 1
189,696 x 29,268  1504,413 x 14

Elado B =

4 x 5,85 [

= 208.971 kgf/cm2 = 20.897 MPa

A expressdo (6.10) surgiu em meados de 1987, em uma épo
ca em gque nossos ensalos de colunas ja estavam adiantados, e era
impossivel recuperar as colunas ja ensaladas para efetuarmos um
segundo ensaio de flexd3o com 4/h = 14. Assim sendo, os modulos de
elasticidade obtidos correspondem ao calculo com um Unico valor de
L/h, o qual & maior que 21, como se pode observar na coluna apro -

priada da Tabela 6.2.

«
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CAPITULO 7

EQUIPAMENTOS UTILIZADOS E MONTAGENS

7.1- INTRODUCAO

Os ensaios realizados envolveram colunas de grande com-
primento, o gue exigiu a decisdo de efetud-los com o corpo de pro
va na posigao horizontal, pois isto facilitaria sobremaneira a
montagem do aparato experimental necessario ao caso.

A primeira vista, pode-se pensar gue o peso proprio da
coluna deva influir nos resultados mas tal fato nd3o acontece uma
vez que a pequena flexdo que aparece devido a essa carga, ocorre
no plano perpendicular ao do fendmeno da flambagem. Entretanto ,
tal flexao poderia afetar as leituras, porém o esquema escolhido
para a montagem dos extensOmetros elétrico procurou minimizar tal
efeito, ou mesmo anula-lo, como serd demonstrado adiante.

Para tals deducdoes fol necessarioc escolher~se um siste-
ma de eixos.

Na figura 7.1 observa-se um corpo de prova e o sistema
de eixos adotado para referir os deslocamentos e esforcos envolvi
dos.
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Fig. 7.1- Sistema de elxos para o corpc de prova

7.2- A MEIA-PONTE UTILIZADA NOS CORPOS DE PROVA LONGOS

Como citado no item anterxrioxr, a montagem escolhida procu
rou minimizar (ou mesmo anular) a influéncia da deformacao parasi-
ta ey, produzida pelo momento que eventualmente surgisse no plano

perpendicular ao plano de f£lambagem.
A figura 7.2 mostra o esquema.em meia ponte_.adotado.

£ *
F___*_ﬂm__

1]

Fig. 7.2 - Esguema em mela-ponte montada para os corpos
de prova longos -

P
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Para entender-se melhor a aplicabilidade do esquema elé
trico adotado faz-se mister gue se mostre a posicdo dos extensOme
tros A; © Ai no corpo de prova. Isso & feito através da figura
Sz T - .

Canal 2 da Caixa Comutadora

Canal 1 da Caixa Cormutadora

R T
Fig. 7.3 - Posigdo dos extensdmetros ativos A; & A} e
' sua ligagao em serie

Nessa figura fica subentendido a utilizacdo de duas
meia-pontes, uma para cada lado da viga. No caso desses ensaios ,
os dois extensdmetros compensadores D € Di (colados a um pedago
de material idéntico ao do corpo de prova) foram utilizados para

os dols canais, o que & mostrado pela montagem da figura 7.4 .

Equipamento de Leiturg

Cuixa Comutadora

Extensdmetros ativos colocados

ém uma face da
celung

Aq

Al

Extensbmefros ativos da

outra face
Ay
]
Ay
Fig.7-4 - Ligacao dos extensOmetros ativos e compensado

res.

«
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Entdo, para cada canal tem-se uma meia-ponte, tendo em
um braco dois extensometros ativos em série e no outro, dois ex -~
tensOmetros compensadores, também em série.

Desenvolve-se, agora, a anadlise do tipo de leitura efe-
tuada.

Os quatro extensdmetros eram iguais, com resist@ncia R.

Indicando por:

ARy = variagao da resisténcia R dos extensOmetros A1 @€
1]
Aq causada por N.

ARMY e ARM = variagoes das resisténcias R dos extensdme
tros Ay © Al causadas respectivamente pe -

losnmmentosmw e Mgy .

ARt = variacdao da resisténcia provocada em cada um dos

guatro extensometros pela temperatura.

pode-se escrever:

1
ARy + 4324 _ ( ARy + ARMY + ARMy + AR¢) + {(ARy - ARMY + ARMZ-I'A Ry)
A; + By 2 R
eee (7.1)
Os eventuais momentos que surgem no planc vertical (e

portanto perpendicular ao plano da flambagem estudada - plan? ho-
rizontal) produzem variagdes opostas nas resisténcias Ay € Ay e
a menos de pequenas diferengas localizadas do médulo de elastici-
dade, elas sao iguais e de sinais contririos. Portanto, se anulam.

Entdo a expressio (7.1) fica:

1]

1 N (7.2)
Al + Al R
Para os dois extensdmetros passivos tem-se:
I
AD, + AD ARy *+ AR¢ AR
1 L - - —=% (7.3)

Dq + Dq 2 R R
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Portanto a leitura (L) que o aparelho acusou usando — se

as expressoes (7.2) e (7.3), foi:

L= 1 (2 Mz t - %, (7.4)

g R R

na qual K & o "fator-gage" do extensdmetro. ‘
Observa-se na expressao (7.4) gue o efeito da temperatu
ra ficard compensado e as respectivas parcelas AR, se anulam. En-
tao: ‘
1 ARy + ARy

L = ( —) (7.5)
K R

Recordando a conhecida expressaoc para o fator-gage K:

AR/R
S

R = (7.6)
explicitando £ em tal expressdao e substituindo em (7.5) tem-se |,

finalmente, a leitura efetuada:
L = gy + €y (7.7)

A expressao (7.7) mostra gque a deformacido devida a fle-
%30 vertical gMy fica automaticamente eliminada e que, além disso,

a leitura resultante j&4 & a média da indicacdo dos dois extensd-
metros ativos A, € Aq. m_'

E mais, a leitura & composta da parcela de deformacao
(eyy) devida a forca normal N, mais a da deformacgéo (ep,) devido
ao momento que ocorre no plano da flambagem M-

7.3- A MEIA-PONTE UTILIZADA NOS CORPOS DE PROVA CURTOS

Nos corpos de prova com indice de esbeltez préximo de
40, utilizou-se uma meia -ponte mais simples do que a aquela des-—
crita anteriormente.

Alias, a meia-ponte adotada & a tradicicnal, com um ex-

tensdmetro ativo, e um passivo._Sefor@m eliminados os. extensome—‘
tros Al-e lna flgura 7.2; obté -se a méia- ponte utilizada.

Nestes casos © extencometro ativo foi colado a meia al-

tura na viga, como se v na figura 7.5.

o
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Cdnal 2

Canal 1

Fig. 7.5 - Posic¢3o dos extensémetros ativos Ay nas duas
faces do corpo de prova

Procedendo~-se da mesma maneira anterior quanto & andlise

da leitura efetuada, tem-se para o extensdmetro ativo Aqt

+ AR + AR + AR
AA1 _ ARN My ‘Mz ,t (7.8)
Aq R
Como o extensOmetro & colado nas imediacdés da linha

neutra para efeito do momento vertical, a variacao ARMy & desprezi
vel ( ou mesmo nula) e portanto (7.8) reduz-se a:

AAl ARN + ARMZ + ARt (7.9)
a; R

Para o extensOmetro passivo Dj:
AD AR
Bt S t (7.10)
Dq R

Assim sendo, a leitura (L) que o aparelho forneceu foi:

ARy + AR + AR AR
L =L (—X Mz t -2 (7.11)
K R R

a qual se reduz a eguacdo (7.5) j& obtida:

1
L = (
K

ARN -+ ARMZ )
R

que pode ser escrita como a (7.7):

L=€N+€:MZ

P
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Aqui a andlise & a mesma efetuada no item anterior.

7.4- MONTAGEM DOS EQUIPAMENTOS DE CARGA

0 Laboratdrio de Madeiras e de Estruturas de Madeira
(LaMEM) conta com uma viga de reacgdao, a qual tem uma altura de 40
cm totalmente enterrada, de maneira gque a face superior, medindo
1,60 x 12,00m, se situa no plano do chac. A figura 7.6 mostra
corte e planta de tal viga.

. CORTE o o R
& TN RERER NN I NERE R EEEEEEE :LJ«@W g
N P A, S N Y AN Y DAY, TANYLANIEIANVLA S AN
PLANTA 8
- . * - a - L] - L - L] [ ] . & S eos - = . @ . @ a [ ] - L > ° - @ -"Ull-
e % % % & & 8 % a4 & B % 5 3 sae s 8 4 & T & & & B & BN 08 -—ib—g
s 6 8 % % 3 & W & 8 8 F W N SE B 4 %V 5 4 s B 8 e v &g —%‘—»—-—'
4 ® B # @ B & @ # ® % & B P AR 8 § T & & S ¥ 0 8 g & = @ ____V_‘-__'_,
Q
N

20| QOL‘Q | 20}/ |20

i2 m

Fig. 7.6 ~ Viga de reacao do LaMEM

Esta viga de reagao contém 124 furos, espagados como mos
trado na figura 7.6 ., que a percorrem em toda a altura, preenchi-
dos por tubo de aco com porcas de reagao ao seu final. Assim sendo,
barras de aco com pontas rosgueadas podem ser fixadas no fundo do

furo, como se pode ver na figura 7.7.

=4
; - 3 h 3
- v " 4' 1
v, :
~ S N | R

- I | A U

. A ’ - N ’ .

a - :..‘ ] . —15 . i ) -
] . 1 oy

SRR b | s ; (PRRA A T
A T

Fig. 7.7 - Furo com porca, na viga de reacdo, dentro do

qual pode-se fixar barras de ago para monta-
gens de equipamentos de carga.

F



Como foi dito
veram cclunas de grande
efetua-los com o corpo de
mente, as montagens das
de reacao anteriormente

guns detalhes, bem como
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no inicio deste capitulo, os ensaios envol
comprimento, o gue exigiu a decisao de
prova (C.P.) na posigao horizontal. Logica
estruturas de apoio ocorreram sobre a viga
descrita, e as fotos, a seguir, mostram al

,vistas parciais do ensaio.

e

Foto 7.4.1- Estrutura de fixacao do cilindro hidraulico
de compressio

Foto 7.4.2- Cilindro hidraulico fixo, trabalhando na ex-
tremidade oposta

«f
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Foto 7.4.3- Estrutura de apoio da célula de carga e arti
culacido (esfera de ago) da extremidade do CP.

Foto 7.4.4- Barras de conexao entre as estruturas de fi-
xacgao, e CP instrumentado.

o«



Foto 7.4.5~ Vista parcial da instrumentacao do CP com ex
tensometros elétricos resistivos (tracao-com
pressao), e reldgio comparador (flecha).

Foto 7.4.6- Egquipamento de leitura dos extensdmetros re-
sistivos

-



Foto 7.4.7- C.P. rompido, utilizandc anel dinamométrico
na leitura das cargas

Foto 7.4.8- Outra wvista do CP da foto anterior
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7.5- 08 APOIOS DAS COLUNAS ENSAIADAS

A experimentacfo visou o carregamento no Centro Geométri
co das faces extremas da coluna. Para tanto, utilizou-se o ponto
de cruzamento das duas diagonais da face.

Sobre o ponto assim encontrado, ajustou-se uma cabeca me
talica, como mostrado na figura 7.8u,, com um prego auxiliar o
gual passava provisoriamente dentro de um furo central no rebaixo

semi-esférico (travesseiro da esfera metdlica de apoio).

18,55

Prego Auxiliar para
. . -
inicic de Fixacdo

Esfera Metdlica
Oleo Molykote

/— Parofuso de Fixacdo

Furo do Prego

Furo do Porafuso

Peca Metdlica

Topo da Coluna
" de Madeira

Fig. 7.8 -~ Fixacao de peca metalica para produzir o
apolio articulado com esfera metdlica.

¥
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Em seguida, fixava-se a peca metalica na cabeca da colu-
na através de 2 parafusos. Retirava-se, entdo, o prego, deixando -
se livre a concavidade onde iria trabalhar a esfera metalica.

Tanto o rebaixo semi-esférico, acima citado, quanto a es
fera metdlica eram lubrificadas com 6leo MOLYKOTE, fluido formado
por uma suspensao estével do bissulfeto de Molibdénio, purificado
em particulas microfinas. Logicamente, a complementacdo semi-esfé-
rica, fixada no macaco hidraulico, figura 7~9", também era lubri-

ficada com tal dleo.

Esfera Metdlica Apoio Metdlico Coluna de Madeird
{

| g,

N
Cilindro do Macaco \
Paorafusc de Fixacdo
Macaco Hidraulico Cabeca Metdlica
Fig. 7.9 - Apoio da coluna (melo —-corte abaixo do eixo
central

0 6lec MOLYKOTE, embora seja originalmente um lubrifican
te adicional de motores, tem se constituido em um dos mais efica -
zes lubrificantes para pecas metalicas em contato nos ensaios de
laboratdrio. As suas particulas microfinas agem como se fossem as
esferas de um rolimad, permitindouma alta mobilidade entre as pegas
e baixissimo atrito, além de ndo exigir reposicdo de dleo durante
a experimentacao.

A foto 7.4.3 mostra mais detalhes do apoio.

7.6 - 0 EQUIPAMENTO DE CARGA

Tanto o macaco hidraulico, quanto a unidade geradora de
pressao eram da marca SPERRY.- VICKERS. . -~ -

Utilizaram-se macacos hldraullcos de varlas capacidades '
varlando de acordo com a”série’ de tamanhos dos Corpos ‘de prova eh-
saiados. '
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Assim, foram utilizados macacos com capacidade para 40
kN, 100 kN, 200 kN, 250 kN (4, 10, 20 e 25 tf, respectivamente).

0 painel de comando para controle da carga permitia gque
se parasse o carregamento em determinado valor constante, maneira
pela qual se conseguiu efetuar as leituras nos strain-gages (exten
sometros elétricos) nos diversos estagios de carga, durante o en -
saio.

As fotos 7.4.1, 7.4.2 e 7.4.7 mostram detalhes da fixa -

cdo dos macacos hidraulicos na viga de reacgao.

7.7- 08 EQUIPAMENTOS DE LEITURA

Para a leitura das flechas utilizaram-se reldgios compara
dores da marca MITUTOYO, um dos quais pode ser observado na foto
7.4.5. _

A ligacdo dos extensdOmetros ativos e compensadores ja
foi mostrada na figura 7.4 . O indicador de deformacio utilizado,
modelo T.832—TRANSDﬂTEC, e caixa comutadora de 12 canais, marca
HUGGENBERGER - ZURICH, aparxecem na foto 7.4.6.

Cabe observar aquli como sao efetuadas as leituras no in-
dicador de deformacado utilizado. Tem~se 4 janelas, sendo que nas
3 primeiras, a esquerda, observam-se algarismos simples de 0 a 9 .
Na Gltima janela, a direita, tem-se um dial gue indica valores de
00 a 99 (figura 7.10.).

0—9 0-—9 0-— 9 00 a 99

Fig. 7.10 — Painel do indicador d€ deformagGes TRANSDUTEC

Assim, a leitura a ser efetuada na figura 7.10. sera
51.351. _

E necessarioc, no inibib da experimentacac efetuar-se uma
leitura inicial, a qual sera deduzida das leituras obtidas poste -
riormente durante os ensaios. Supondo-se que a leitura inicial foi

50.000 e uma leitura intermedifria qualquer tenha sido 51.351, a de
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formacdo especifica (eg) obtida & a diferenca multiplicada por 10 °,

ou seja:
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6

leitura inicial ..ceeneerncnnnnann 50.000
leitura do ensSalo ... veerseoasanss 51.351
Aiferenca ..eeeeseeesscscencsssoana 1.351
deformagao especifica () veeennenn 1351 x 10" ° = 0,001351

Nos ensalos, efetuamos a leitura no indicador de deforma

cdo de tal modo que o dial dai 42 janela fornecesseascasas decimails.

Assim, por exemplo, o painel da figura 7.10 seria lido 513,51. Lo

gicamente, neste caso, as diferencas foram multiplicadas por 107*

para obter-se o valor da leitura. No exemplo acima teriamos:

513,51 - 500,00 = 13,51 —+ Ae = 13,51 x 10" "= ' 0,001351

aF



CAPITULO 8

EXPERIMENTACAO E RESULTADOS

8.1- INTRODUCAO

Este capitulo refere-se ao trabalho experimental cujo ob
jetivo foi o de estudar-se a excentricidade equivalente adicional
(ez) . Descreve-se, nele, os corpos de prova, os ensalos efetuados
e os resultadeos obtidos. O material, como ja descrito, foi o Ipé-

amarelo (Tecoma eximia).

8.2- 0S CORPOS DE PROVA

Os C.P.'s (aqui C.P. = corpe de prova) utilizados na
experimentacgao foram batizados por uma.sigla composta de "IPE", se
guido de um nlimero e uma letra, sendo, esta ultima, escolhida en -
tre A e B.

A letra A designou uma pega nova, ou seja, ainda n3o en-
saiada. Por outro lado, a letra B, os C.P.'s que foram obtidos das
extremidades de C.P.'s maiores, ja ensaiados antes (C.P.'s da fa-
milia A).

E conveniente observar que os C.P.'s "B" foram sempre re
tirados de C.P.'s "A" gue trabalharam em regime elastico, e portan
to ndo apresentaram deformagdo permanente. Além disso, nas extremi
dades, as tensdes de flexdoc sdo menores do gue no centro da pega ,
de maneira que tais trechos sofreram pouca deformagido e ficaram

longe do ponto critico que caracterizaria deformacio permanente.As
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sim, por exemplo, o C.P. - IPE - VII-A, com 164,2 cm de comprimen=-
to, gerou o C.P.-IPE-VII-B com 94 cm de comprimento. O primeiro
corpo de prova citado tinha indice de esbeltez em torno de 100 (fa
se elastica), enquanto . o segundo, 60 (fase ineldstica).

A TABELA 8.1 apresenta, em-resumo, as designac¢éos e di -
mensOes dos C.P.'s ensaiados, segundo os grupos de indice de esbel
tez (A)-

TABELA B.1
Distancia de _ A
Grupo de A |’ C.P. Centro a Cen| Secgao 1 Efetivo
tro entre Eg| (cm x cm)
feras
(cm)

0l i62,5 IPE-2-A 269,64 5,750x7,800 162,44
02 155 IPE-1-A 264,44 5,825x7,800 | 155,26
03 IPE-I-A 245,00 5,850x7,720 | 145,08
04 145 IPE-IITI-A 230,40 5,455x6,860 | 146,25
05 IPE-IV-A 229,20 5,450x7,370 | 145,68
06 135 IPE~TI-A 230,00 5,800x7,640 | 137,37
07 125 IPE-V~A 197,20 5,470x7,340 | 124,95
08 IPE-VI-A 197,80 5,445x7,350 ¢ 125,84
09 IPE-VII-A 164,30 5,435x7,305| 104,75
10 Ho5 IPE-VIII-A 164,00 5,455x7,310| 104,53
11 IPE~IX-A 142,30 5,490x7,270 89,79
12 70 IPE-X-A 142,50 5,483x7,090 80,08
13 IPE-XI-A 119,90 5,530x7,530 74,98
14 7 IPE-XII-A 119,40 5,533x7,525 74,99
15 IPE-XITII-& 105,55 5,238x%7,315 69,55
16 IPE-XIV-2 105,60 5,218x7,355 70,35
17 70 IPE-XV-A 106,20 5,290x7,300 69,54
18 IPE-I-B 114,20 5,675x7,200 69,71
19 IPE-II-B 117,00 5,805%x7,635 69,82
20 IPE-III-B 108,67 5,433x6,825 69,47

(continua)
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(cont. TABELA 8.1)

21 IPE-XVI-A 81,00 4,695x7,360| 59,76
22 ' IPE-XVII-A 81,10 4,700x7,045 | 59,77
23 ’ TPE-XVIII-A 81,10 4,700x7,045 | 59,77
24 60 IPE-VII-B 94,00 5,440%7,300| 59,86
25 IPE-VIII-B 94,00 5,440x7,300!) 59,86
26 IPE-IX-B 94,50 5,480x7,180 | 59,74
27 IPE-X-B 94,40 5,480x7,070| 59,67
28 IPE-XIX-A 51,00 3,554x5,478 | 49,71
29 IPE-XXI-A 56,60 3,940x6,000 | 49,76
30 IPE-XXII-A 59,20 4,100x5,844 | 50,02
31 50 IPE-XXIV-A 59,20 4,100x5,850 | 50,02
32 IPE-IV-B 78,00 5,435x7,300 | 49,71
33 IPE-XIII-B 59,10 4,100x5,850 | 49,93
34 45 IPE-XX-A 56,80 4,350x6,000 | 45,23

Trabalhou-se com grupos de C.P.'s com indices de esbel -
tez (M) variando de 45 a 162,5.

A umidade, como ja foi visto anteriormente, ficou entre

10-e 12% (TABELA'G'I), uma - varlagao ‘que -& normal e pode ‘ser con51—'

derada como nio tendo 1nfluenc1a nas: proprledades estruturals da

madeira, dentro .dessa_ &alxa, ‘e portantou sobre os resultados.

8.3?'INSTRUMENTACAO E MEDIDAS EFETUADAS

Para acompanhar-se o movimento axial do apoio mdével ins-
talou-se um reldgio comparador prdoximo a esfera (foto 7.4.7).

As medidas das flechas no centro do C.P. foram obtidas

de outro reldgio comparador instalado com tal finalidade (foto
7.4.5).

Nos ensalos em que os esforgos a serem aplicados eram
grandes, formncolocados:2relogloscomparadorescadalnnflcando na

parte posterlor das placas de” flxagaordos ap01os, parapmonltorar—

se. 0s eventudis deslocamentos ax1als quegall pudessem ocorrer.
Foram cronometrados os tempos entre leituras, comx o oOb-

jetivo de manter-se mais ou menos constante o tempo de carregamen-

to entre etapas.
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Finalmente, os extensOmetros elétricos resistivos
(strain-gages) foram fixados nos C.P.'s, como ja amplamente descri
to e discutido no capitulo 7. As leituras foram denominadas por ca
nal 1 e 2.

Os C.P.'s longos foram ensaiados, geralmente, 3 a 4 ve -
zes; em seguida girados axialmente de 180° e ensaiados mais 3 a 4
vezes, num total de 6 a 8 ou 9 ensaios por C.P.

O0s C.P.'s na fase inelastica . foram ensaiados uma Unica
vez, de uma maneira geral.

Fofam<efetuadas leituras enltprné‘ie 10 estagios de carga
para cada C,P"ﬂComo ja foi descrito, a primeira leitura foi efetua
da com carregamento nulo devido ao tipo de indicador de deformacdo
utilizado.

Os residuos registradeos foram agqueles medidos imediata -
mente apds o descarregamento.

Os ensaios sobre o mesmo C.P. foram espacados de um mini
mo de mela hora, tempo no gual os residucs de deformacdo pratica -

mente desapareceram, quando dos ensaios na fase elastica.

8.4~ PREPARACAO DOS RESULTADOS

8.4.1- Método de Southwell

Para obter-se as excentricidades equivalentes adicionais

(eg) optou-se pelo Método de Southwell, o gqual ja foi discutido no
gapitulo_ﬂ._* -

A Em linhas gerais, se se plota em um grafico a relacdo

f/N. (onde £ & a flecha e N éaﬁcarga axial) como abscissa e £ como

ordepaga_(ﬁigura 8.1), e se as deforma¢des iniciais variam senoi -

/\f =fy+ (tge) (f/N)

& fo = Excentricidade Inicial

160 = Ngyor = Carga de Euler

/

’
I

foI L,’, f/N
_ Fig. 8.1- Adaptacaoc do Método de Southwell

o
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dalmente, os pontos plotados formardo uma reta, a qual cruzara o}
eixo coordenado exatamente no valor estimado da excentricidade

equivalente adicional (ea)-

8.4.2- A Extensio do Método de Southwell

Sobre esta linha de raciocinio, e apoiadosno trabalho de
WANG (1948), j& citado, que demonstra a extensao da validade do
Método de Southwell para as colunas ineladsticas, a pesquisa abran-
geu também o caso inelastico.

Batizou-se por facilidade, o método com o nome de Método
de Southwell para Excentricidades, ou, abreviadamente, MSE.

ZE'S_'Fa‘:P'Ie'Paréggaddosdado's, portanto, vai ser a aplicacdo
do MSE para as fléchas centrais, e a aplicacdao do MSE para as de -
formacdes especificas. Mais detalhes serao dados nos itens seguin-
tes.

AS regressdes foram obtidas usando-se o programa estatis
tico MINITAB.

8.4.3- Aplicacdo do MSE para as Flechas Centrais

A partir dos dados obtidos nos reldgios comparadores pa-
ras as medidas de flechas centrais, aplicou-se ¢ MSE, gue, no caso,
se resumiu na obtencdo de uma reta através de uma regressdo linear.

Mais especificamente, para exemplificar, tome—ée_o caso
do C.P.~IPE-I-A. No 12 ensaio obteve-se:

TABELA 8.1
CARGA FLECHA
3 0
30 17
60 35
920 57,5
120 89,5
150 133,5
180 198,00
210 294,5
Considerando-se que o anel de carga u£ilizado tem uma

constante igual a 16,91, e que o reldgio comparador & de centéssi-

mo de milimetro, as leituras efetuadas significam (TABELA 8.2).
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TABELA 8.2

ORDEM . CARGA (P) FLECHA (A)
(kgf) (M) {cm)
1 50,73 507,3 0,000
2 507,30 5.073,0 0,017
3 1.014,60 10.146,0 0,035
4 1.521,90 15.219,0 0,0575
5 2.029,20 20.292,0 0,0895
6 2.536,50 25.365,0 0,1335
7 3.043,80 30.438,0 0,198
8 3.551,10 35.511,0 0,2945

Como o MSE necessita dos valores (A/P) e o valordeP ini-
cial é zero, ou pro¥imo de zero (para resolver o problema pratico
de se manter as 2 esferas extremas presas aos seus alojamentos,fol
aplicadaf pequena carga inicial), o primeiro par de pontos (0,0)é
sempre desprezado, para evitar-se divisao por: zero. O conjunto de

pontos fica:

TARELA 8.3
ORDEM A A/P
(x 10~ %cm) (x 10~7 cm/N)
1 17,0 33,5107
2 35,0 34,4964
3 57,5 37,7817
4 89,5 44,1061
5 133,5 52,6316
6 198,0 65,0503
7 294,5 82,9321

Desta maneira, a primeira regressao leva 3 equacido:

A = ~-153,532 + 5,4199

com R? = 99,7%

(4/P)

Omitindo-se o primeiro ponto do conjunto (17; 33,5107)pas

sa-se a ter um conjunto de 6 pontos que resulta:
A = -144,999 + 5,29339 (A/P)

com R2 = 100,00%
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0 coeficiente independente - 144,999 representa a excen-
tricidade equivalente adicional (eg), ou seja, eg = 0,145cm=1,5mm.

A figura 8.2 mostra graficamente o que ocorre:

af (xlo-acm)

400

200 /

0 //// a/p

(x10™ cm/N )

A= -144,999 +5,29335 %

- eg® 144,999

Fig. 8.2- Obtengdo da excentricidade equivalente adicio-
nal, usando o MSE para os resultados obtidos
pelas leituras das flechas da coluna.

Tendo por base as observacdes feitas no Capitulo 4 de
que os pontos mais afastados dariam melhores resultados para o Me-
todo de Southwell, resolveu-se fazer varias regressdes sobre o con
junto de pontos, retirando-se, a cada vez, um ponto. Utilizou-se o
coeficiente de explicaclo R? (eg. 6.8) para controlar-se a preci -
sao desejada.

Na TABELA 8.4, a seguir, a primeira coluna contém o nome
do C.P., as 4 colunas seguintes se referem ao resultado das regres
sbGes acima descritas para as leituras da flechas, ou seja:

n = numero de pontos que entraram na. - regressao

R2 = coeficiente de explicagido

a = termo independente da reta de regressao

b = coeficiente de inclinacdo da reta de regressao

Entdo, o valor "a" representa a excentricidade equivalen

te adicional (ea), enguanto qgue o valor "b", a carga de Euler para

o
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as colunas na fase elastica. Para a fase ineléstica,"b" ndoteriaum

gsignificado relevante.

8.4.4- Aplicacdo do MSE para as deformacdes especificas e

A preparacao dos dados neste item tem por base as leitu-
ras que foram efetuadas dos strain-gages colados nas duas faces
opostas da coluna, como ja descrito no Capitulo 7.

Para essa preparacdo utilizou-se a reta obtida a partir

da equagao (4.7), ou seja:

Ae = . — ¢ ==§1 (/L )% t 1

21 (21/P) - 1

onde L. é o comprimento da coluna, t & a espessura, e Py € a primei

ra carga critica.

Entio:

Ae(P1/P) - de = &1 (T/L)2 t

fe = -3 (/L) &+ By (B2 (8.1)
ou, ainda:
Ae = a' + b (L2 ) (8.2)
P
onde:
al = - 51 (T/L)2 t (8.3)

Dai, para obter-se o valor procurado §q,basta explicita-
lo na equacdo (8.3):

5 = a' (8.4)
(r/L)2 t

A TABELA 8.4 mostra as varias regressdes feitas para ca-
da conjunto de pontos, nas suas Gltimas 5 ¢colunas, onde:

n = nimero de pontos que entraram na regressio

R2 = coeficiente de explicacdo
a' = termo independente da reta de regressio
b = coeficiente de inclinaca@o dareta de regressio
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a = §; = obtido a partir da equacdo (8.4).

A anadlise dos valores das duas colunas "a" da TABELA 8.4
sera feita no CAPITULO 9.

I
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TABELA 8.4 {cont.)
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TABELA 8.4

(cont.)
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CAPITULO 9

ANALISE DOS RESULTADOS

9,1- INTRODUCAO

Neste capitulo faz-se uma anélise dos dados obtidos na
TABELA 8.4, do capitulo anterior.

0 objetivo principal & ter-se um critério para projeto
com as estimativas dds excentricidades egquivalentes adiciondis (ey) .

Serdo analisada&s agui tanto as excentricidades obtidas a
partir da flecha quanto as obtidas a partir das deformagdes especi

ficas.

9.2- CONCEITOS ENVOLVIDOS

9.2.1- Critérios para a excentricidade adicional

Da mesma forma que ja ocorre hoje no concreto armado no

Brasil, h& uma tend@&ncia internacional de se fixar trés critérios

para a excentricidade eyt um em funcao do comprimento da pega, ou-
tro em funcio das dimensdes da secdo transversal, e um terceiro ,
um valor minimo.

O primeiro critério tem sua justificativa, para o caso
de colunas de madeira, no fato de que as curvaturas iniciais sao

provenientes da contracdo das fibras. Some-se a elas o fato da néao

- 165 -
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homogeneidade do material, presencga de nds, etc, e & facil obser -
var-se que, quanto mais comprida  a pega, mais esses problemas se
agravardo e, portanto, proporcionalmente ter-se-i uma excentricida

de equivalente adicional (ez) maior.
0 segundo critério.= tomar uma porcentagem dos lados da

segao -~ parece se apoiar no fato da maior descentralizacdo do car-
regamento a medida gue se aumenta a secgao.

O terceiro critério - de se fixar uma excentricidade adi
cional minima - tem como base a inexisténcia na realidade de uma
coluna ideal, e mesmo que os estudos de projeto indiquem a ausén -
cia de excentricidade, um valor minimo, para prevenir o fator "sur-

presa", deve ser convencionado.

9.2.2- Coeficiente de majoracido

Convém, sempre que se fala em parametros de projetos, in
corporar acos resultados de laboratdorio um coeficiente. No caso em
questdao deve ser um coeficiente de majoracio.

Optou-se por seguir mais ou menos o critério adotado pa-
ra se qhegar ao coeficiente de seguranca das tensdes de compres -
sdo de ruptura e gque redundou no valor 5 na NBR-7190 para as ten -
sdes admissivVeis de compressio.

Acompanhando a exposicaoc feita por ?FEIL (Pfeil, 1985#1)
em seu livro "Estruturas de Madeira", & pagina 43, tem-se:

£
- _ c
0, = 0,75 x 0,60 x 0,62 x 0,72 £, = 0,20 £ 7
Lo (9.1)
onde: 0,75 = Tjgg : para levar em conta a dispersido nos ensaios;
r
0,62 = L : para reduzir os resultados de ensaios rapidos
1,61 a carga de longa duragidoc (10 anos);
(1) PFEIL, Walter - "Estruturas de Madeira", Livros Técnicos e Cien

tificos Editora S$.A., 1985, 296 pp.

o
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0,60 = : reducdo de resisténcia em pecas de segunda ca-
1,67 tegoria (*);

0,72 : para ter um coeficiente de seguranca (y = 1,4)
1,4 em relagdo & ruptura e limitar tensdes em servi
¢o a valores inferiores ao limite de proporcio-

nalidade.

Para o caso em pauta, propde-se adotar os trés primeiros
coeficientes parciais acima e trocar-se o Gltimo por outros dois.
Fica-se entdo com:

1,33 : para levar em conta a dispersac nos ensaios;

oY)

1,61 : para reduzir os resultados de ensaios rapidos

carga de longa duracao (10 anos);

(1)

1,67 reducdo de resisténcia em pecas de segunda cate -
goria (¥);
1,43 : para levar em consideragdo a existéncia simultd -
nea de cerne e alburno na pecga;
1,18 : para levar em consideracadao a variabilidade dimen-
sional do material madeira.
Entio, o coeficiente de majoracido para a excentricidade
equivalente adicional (ey), que serd denominado por y,r tera o va

lor 6, ou seja:

Ya = 1,33 x 1,61 x 1,67 x 1,43 x 1,18 = 6 (9.2)

(*) Entende-se por segunda categoria a madeira de qualidade estrutu
ral corrente, com pequena incidencia de nos firmes e outros defeitos. Como pri-
meira categoria classifica-se a madeira de qualidade excepcional, sem mos, reti
linea, quase isenta de defeitos. -

7
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ou, chamando de "ezq" @ excentricidade equivalente adicional, pode-

S5 escrever:

eaq = Ya ©a = 6ea (9.3)

Assim sendo, as excentricidades obtidas a partir da TABE
LA 8.4 foram multiplicadas por 6 para estudar-se os critérios a se
rem propostos a nivel de projeto. Devido a linearidade existente
entre esse coeficiente e os resultados que serido obtidos a seguir,
os mesmos poderao ser modificados, bastando para isso alterar-se o
valor de Ya -

9.2.3- Valores das excentricidades para a analise

Uma questdo que poderia ser colocada & a seguinte: se o
Método de Southwell fornece uma reta que cruza o eixo das ordena -
das em um valor correspondente & curvatura inicial, pode-se asso -
clar essa curvatura in}cLé;-a uma excentricidade de carga? Tendo

em vista a figura 9.1, a pergunta corresponde a se questionar qual

a relagd3oc entre “el" e "e", -
| . .

e

L/2

Ly

(a) (b}

Fig. 9.1- Relacdo entre curvatura inicial e excentricida
de inicial [in (WOOD, 1961)].

-
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No artigo "Formulas for columns with side loads and
eccentricity" do engenheiro Lyman W. WOOD (Wood, l961#1), encontra

se a deducdo dessa relagdo, cujo resultado fornece:

1= e (9.4)

ou, como w2 £ 10 tem-se

e =—2 ¢, =0,80e (9.5)

5

Pode-se auferir da equagdo (9.5), gue, se se adota

€1 (9.6)

esta-se indo a favor da seguranca. Resolveu-se pois ficar com a
equacgao (9.6),ou seja, considerar-se os valores obtidos pelo Méto-
do de Southwell como sendo a prdpria excentricidade inicial, e no,

80% como sugere a equacao (9.5).
9.3- A ANALISE

9.3.1- Tabelando os resultados

Tendo por base a TABELA 8.4, foi construida a TABELA 9.1.
Nela, foram lancadas as colunas: "{" para comprimento de flambagem,
"t" para a espessura da peca, "eg" para as excentricidades obtidas

"

a partir das flechas, e "e€ para as excentricidades obtidas a
partir das deformagdes especificas. Aparecem, também, as colunas
correspondentes as relacdes L/t, 6 ef/t, e 6 e./t, as quais serdo

utilizadas em itens posteriores.

(1) WOOb, Lyman W. - "Formulas for columms with side loads and
eccentricity" - Forest Products Laboratory, Forest Service U.S. Department of
Agriculture - report n2 1782, Outubbro: de 1961.
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TABELA 9.1

% 2 ¢ %/t er e bec/t be./t

ﬁ (cm) (cm) (x10~3cm) | (x10~3cm) (x10=3) (x103)
1 269,4 5,750 46,8939 96,401 136,559 100,5923 142,4963
2 264,44 | 5,825 45,3974 95,789 82,382 98,6668 84,8570
3 245,00 5,850 41,8803 113,297 74,792 116,2021 76,7097
4 230,40 5,455 42,2365 124,274 72,802 136,6900 80,0755
5 229,20 | 5,450 42,0550 93,953 78,526 103,4345 86,4506
6 230,00 5,800 39,6552 42,202 97,165 43,6572 100,5155
7 197,20 5,470 36,0512 48,169 76,167 52,8362 83,5470
8 197,80 | 5,445 36,3269 38,604 40,692 42,5388 44,8397
9 164,30 5,435 30,2300 68,919 76,373 76,0835 84,3124
10 164,00 ] 5,455 30,0642 77,276 80,648 84,9965 88,7054
11 142,30 5,490 25,9199 82,511 68,592 90,1760 74,9639
12 142,50 5,483 25,9894 72,993 76,029 79,8756 83,1979
13 119,90 ] 5,530 21,6817 84,436 106,673 91,6123 115,7392
14 199,40 | 5,533 21,5796 53,316 91,255 57,8160 98,9572
15 105,551 5,238 20,1508 1,106 18,033 1,2569 20,6564
16 105,60 5,218 20,2376 66,892 55,567 76,9168 63,8946
17 106,20 5,290 20,0756 100,405 167,123 113,8809 189,5535
18 114,20 5,675 20,1233 115,417 56,210 122,0268 59,4291
19 117,00 ] 5,805 20,1550 36,166 37,290 38,4145 38,5426
20 108,67 | 5,433 20,0018 61,787 71,268 68,2352 78,7057
21 81,00 | 4,695 17,2524 253,125 33,995 323,4824 43,4441
22 81,10 | 4,700 17,2553 133,560 33,360 120,5021 42,5872
23 81,10 | 4,700 17,2553 67,788 - 86,5379 -
24 94,00 5,440 17,2794 160,630 61,750 177,1654 68,1066
25 94,001 5,440 17,2794 387,270 45,210 427,1360 49,8640
26 94,00 ] 5,440 17,2794 62,530 57,880 68,9669 63,8382
27 94,50 | 5,480 17,2445 - 112,710 - 123,4051
28 94,401 5,480 17,2263 - 21,480 - 23,5182
29 51,00 3,554 14,3500 466,410 - 787,4114 -
30 56,601 3,940 14,3655 - 33,450 - 50,9391
31 59,20 4,100 14,4390 89,110 3,710 130,4049 5,4293
32 59,201 4,100 14,4390 6,176 18,090 9,0380 26,4732
33 78,00 | 5,435 14,3514 207,570 5,000 229,1481 5,5198
34 59,10 4,100 14,4146 27,210 44,910 39,8195 65,7220
35 56,801 4,350 13,0575 179,560 - 247,6690 -

]
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9.3.2- Relacdo [comprimento x excentricidade (ef)]

E inegavel que para uma coluna de comprimento nulo (4=0),
a curvatura inicial e a excentricidade sejam nulas (ez = 0). Deste
modo, pode-se admitir o ponte {(0,0) como fazendo parte do conjunto
de pares de nlmeros (comprimento, excentricidade).

Para trabalhar-se com nimeros adimensionais, ao invés
dos wvalores (1) e (e), pgde—se'relacionar as razodoes (L/t) e (e/t)
onde t & a espessura da coluna na direcido paralela ao plano de
flamﬁagem. Os valores assim obtidos encontram-se nas colunas (&/t)
e (6eg/t) da TABELA 9.1.

Colocando-se nas abscissas os valores de (4/t) e nas or-
denadas, os de (6eg/t), os 33 pontos geram o grafico superior da
figura 9.2. O grafico inferior corresponde aos residuos.

E interessante observar-se que (%/t) &, a menos da cons-
tante 3,46, o valor do indice de esbeltez A para uma secdo retangu
lar, ou seja, A = 3,46 L/t. A guantidade (%/t) mede também, portan
tosa quantidade de esbeltez da peg¢a (como & feito na norma america
na) .

Na figura 9.2 também & mostrado o grafico de residuos.

Observa-se na figura 9.2 que os pontos 21, 25, 29, 33 e
35, segundo a numeracao da TABELA 9.1, cujas coordenadas sdo:

ponto 21- (17,2524; 323,4824)

ponto 25- (17,2794; 427,1360)

ponto 29- (14,3500; 787,4114)

ponto 33— (14,3514; 229,1481)

ponto 35- (13,0575; 247,6690)
estao destoantes dos restantes 28 pontos, pois quando se considera
os 33 pontos se obtém a reta (6eg/t) = 194,994 -~ 2,693 (2/t), que
tem uma inclina¢do negativa, - com R2 = 4,25%.

“«
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Var { 5}

[omt ]
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Fig. 9.2- Grafico [adimensional da excentricidade efX es
beltez] com 33 pontos.
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Reduzindo-se, pols, o conjunto para 28 pontos tem~se

(TABELA 9.2).

TABELA 9.2
L iHA Gak .0 4 ) VAR. (5
4
g
F%.;IJ
8
g
16 CEERD
i

L E4E B
o .

,.
R

P
i1

"} el
i ‘-..:

e

&

30
bE=3

atte
g}

¥ ]
£~

el gy

[wer)

Este novo conjunto de pontos gerou os 2 graficos da figu
ra 9.3. A reta de regressao é:

= 59,509 x 10 - + 0,851 x 10 ) (9.7)

com R2 = 4,85%.

Como se pode observar na figura 9.3, tem-se uma nuvem de
pontos e portanto a reta de regressdo explica pouco a sua distri -
buicdo. Na realidade, o que interessa & uma reta limitante supe -

rior, que consiga envolver o maior namero de pontos.
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Fig. 9.3- Grafico [adimensional da excentricidade efx es
beltez] com 28 pontos.

o



- 175 -~

Recorrendo a estatistica, encontra-se que se:

t(n—2;_.l- —%—)

¥ = a + bx (9.8)
& uma estimativa da reta verdadeira:
v = o 4+ BX (9.9)
o intervalo de confianca para o parametro B & dado por:
- + Y
En-gy 1 - —)® (n-2 ;.1 - —)°
b - < B <b + (9.10)
AY -— A
\/Z (x5 - x)2 \/Z (x5 - x)2
] J
onde: x4 = abscissas dos pontos
x = média dos pontos
b = estimativa dos valor B, que aparece na eq. (9.9%)

distribuic¢do de Student, com n-2 graus de 1i

berdade, e uma probabilidade acumulada de
. Para se ter um intervalo de con -

procura-se, na tabela de Student um valor de
99,95%:;

99,95 %

to = 0,05
Entdo, péfé 28 pontos e 99,9% (y = 0,1%):

) = Y(26; 0,9995) = 3,707

t28-2; 1 - QL%Ql

£
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e, ainda, "s", desvio padraoc da regressdoc, & dado por:

A
8 = % (v. —a - bxs)2 / (n - 2) (9.11}
j=1 ’

onde n = quantidade de pontos que entraram na regressdo.
Achando-se © intervalo de confianca para a reta da equa-
¢do (9.7) gerada a partir dos pontos da TABELA 9.2, tem-se:

-1,8904 x 10°° < f < 3,5928 x 10 ° (9.12)

Como se procura a reta limitante superior, somente o va-
-3 - . _
lor 3,5928 x 10 e 1lnteressante, e, portanto, a reta procurada &:

6 es

( = 0,0059 + 0,0036 (m%—) (9.13)

Yim

t sup

que para todos os efeitos praticos, passa pela origem. Ou seja,lem
brando que €aqd & a excentricidade de projeto majorada pelo fator 6,

tem-~se:

eqq = 0,0036 (—) (9.14)

ou, ainda, multiplicando ambos os membros por t:

% )
= 0,0036% = = (9.15)
®ad 278 300

A equacdo (9.15) & idéntica a do EUROCODE 5, para secdes
retangulares de madeira (eq. 2.27), e idéntica também as equacgdes
(2.29) e (2.30), e idéntica, ainda 3 utilizada no concreto armado

(para se¢Oes retangulares):

e = n = -3:46%Dh  _ 0,003468 (9.16)
1000 1000

9.3.3- Relacdo [comprimento x excentricidade (eg)]

Da mesma forma como j& foi explicadono.item 9.3.2, aqui
também se juntou o par (0,0) ao conjunto de pontos. Os valores gue
serdo analisados séoaquglesconstantes nas colunas (&4/t) e (6ec/t)
da TABELA 9.1.

¥
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Colocando-se nas absclssas os valores de (&/t) e nas or-
denadas os de (6e€/t), os 33 pontos geram o grafico superior da fi
gura 9.4. O grafico inferior refere-se aos residuos.

Este conjunto de pontos tem como regressao a reta:

6
(——=E-) = 27,134 x 1073 + 1,713 x 1073 (=) (9.17)
com R2 = 22,96%
Como se observa na figura 9.4, os 33 pontos gerados a

partir das deformagdes especificas produziram uma nuvem com uma me
lhor definigao,o que pode ser constatado pelo prdprio coeficiente
de explicacao R2, guando comparado com os graficos das excentrici-
dades geradas a partir das flechas.

Nao serdo afastadas agqui nenhum ponto do conjunto, de mo
do diferente, pois, do que ocorreu no item precedente.

Proccedende da mesma forma como anteriormente, encontra -

se o seguinte intervalo de confianca (99,9%) para o valor de 3:
- 0,3361 x 10°° < 8 < 3,7621 x 10 3 (9.18)

A reta limitante superior serad, portanto:
6 e, 2
(———) = 0,027134 + 0,0037261 (—EfJ (9.19)
t
ou, para efeitos praticos, considerando-se a reta passando pela
origem e chamando de €zq - 6 € o valor da excentricidade de pro-

jeto, pode-~se escrever:

ad
t

L
= 00,0037 (ME—) (9.20)

ou, eliminando-se o wvalor t:

- =% = __2
= 0,0037 = —=5— £ =555 (9.21)

€ad

Pelo proprio resultado obtido em (9.21) valem as mesmas
observagdes feitas para (9.15).
Como conclusdo dos itens 9.3.2 e 9.3.3 sugere-se a ado-=

gdo da expressio:

£
e 9.22
ead 270 ( )

-
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Fig. 9.4~ Grafico [adimensional da excentricidade e, x es
beltez] com 33 pontos.
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como o primeiro critério para estimar-se a excentricidade equiva -
lente adicional, também chamada de excentricidade acidental, ou
ainda, excentricidade ndc intencional, para as colunas de madeira

de secdo retangular.

9.3.4- Relacac [espessura x excentricidade ef]

Neste item e seguinte procura-se correlacionar a excen -
tricidade equivalente adicional com a dimensdo da secdo paralela
ao planc de flexdo (t).

Para a correlacdode "t" com as excentricidades obtidas a
partir das flechas, serao utilizados os valores da coluna "t", bem

como os valores da coluna "ef" multiplicados por 6. Assim sendo,ob

tém-se os pontos que serdo correlacionados, listados na TABELA 9.3.

TABELA 9.3
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Fig. 9.5- Grafico [excentricidade ey X espessura t], com
32 pontos (sem o ponto de origem).
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A regressdo destes pontos leva & reta:

6 ef = 2,379019 - 0,330167 t (9.23)

com R2 = 10,73%

A reta obtida em (9.23) tem uma inclinag¢ido negativa, e
o ponto destoante no conjunto estd sendo o de ne 27 (TABELA 9.3).

E coerente pensar-se que para t = 0 tem-se eg = 0, ou
seja, €& coerente colocar-se a origem como sendo um dos pontos do

conjunto.
Abandonando-se o ponto 27, e introduzindo o (0,0) no con
junto de pontos obtém-se os graficos da figura 9.6.

A nova regressao gerou:

6 e = 0,126496 + 0,087346 t (9.24)
com R?2 = 3,97%. Passa-se, entao, a uma reta com inclinacdo positi-
va.

Para aumentar-se o Indice de correlacio, abandonou-se al

guns pontos, e o conjunto passou a ser o da TABELA 9.4.

TABELA 9.4
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Fig. 9.6- Grafico [excentricidade eg¢ X espessura t], com
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Esses 20 pontos fornecem a seguinte regressdo:

6 e = - 0,128772 + 0,108143 t (9.25)

Se na equacdo (9.25), despreza-se o termo independente
(a favor da seguranca pols & negativo); e chama-se de €54 (excen -

tricidade de projeto) o termo 6 eg, tem-se:

- 0,108 t = —= . (9.26)
10

I

€aq

9.3.5- Relacdo [espessura x excentricidade e.]

De maneira semelhante ao item anterior, pretende-se cor-
relacionar aqui a dimensdo da secdo paralela ao plano de flexdo
(espessura t) com a excentricidade obtida a partir das deforma -
¢Oes especificas e -

~TABELA 9.5
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Os valores de e, serao multiplicados, aqui também, pelo
coeficiente de majorag¢ao 6.

Os valores de "t" e "6 e;" estao listados na TABELA 9.5.
Entre os 33 pontos listados na TABELA 9.5 ja se encontra

a origem (0,0) pelos motivos j& expostos no item anterior.

A distribuicaoc desses pontos em grafico, esta mostrada
na figura 9.7, parte superior. Na parte inferior tem-se a distri -
buicao dos residuos.

A regressao dos 33 pontos, gerou a reta:

6 e, = -0,162203 + 0,103958 t (9.27)

com R2 = 23,66%.
Desprezando-se o termo independente (a favor da seguran-

ca pois &negativo),e.chamando.dee g © termo 6 e, tem-se:

= 0,104 t = —o- (9.28)

€ad 10

Novamente, as. excentricidades obtidas a partir das defor-
macoes especificas se comportaram melhor gue as correspondentes, ob
tidas pela flecha.

Os resultados obtidos através das equacgeos (9.26) e
(9.28) sdo idénticas as sugestdes feitas por alguns autores sendo
que duas delas foram mostradas através das equacdes (2.62) e (2.71).

£ importante registrar também que diferente de como foi
procedido no caso do primeiro critério (itens 9.3.2 e 9.3.3), nos
casos presentes ndo se buscou uma reta superior limitante, conside
rando-se como razoavel a reta de regressido, uma vez que Os resulta
dos estavam coerentes com os critérios existentes na bibliografia.
A reta superior limitante levaria a um critério muito rigido, in -
coerente com a pratica corrente.

Convém lembrar que para o concreto armado tem-se adota -
do o valor de h/30, ou seja, um valor trés vezes menor do gue o ob
tido com a reta média (egs. 9.26 e 9.28).

Como conclusaoc dos itens 9.3.4 e 9.3.5, sugere-se a ado-
cao da expressio:

ot
€ad =~ 10 (9.29)
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como o segundo critério para estimar-se a excentricidade eguivalen
te adicional (ou acidental, ou, ainda, nao intencional), para as

colunas de madeira de secao retangular.

9.3.6- Critério da excentricidade minima

E muito dificil encontrar-se um balizamento seguro para
a adogdo desse valor minimo.

Em concreto armado adotou-se 2cm mas muitos calculistas
o consideram um valor excessivo.

Tem-se a impressido, até criar-se bases mais firmes atra-
ve§ de discussdes e usos praticos, que o valor de lcm seja razoa -
vel.

Assim , sugere-se a adoc3o do valor minimo:
e .=
adpin 1 cm (9.30)
como o terceiro critério para estimar-se a excentricidade equiva -

lente adicional (ou acidental, ou ndoc intencional), para as colu -

nas de madeira de sec¢ao retangular.

<



CAPITULO 10

CONCLUSOES E SUGESTOES

10.1- INTRODUCAO

As estruturas de madeira, na engenharia moderna reguerem
um critério de projeto mais adequado, que represente mais eficien-
temente a realidade, sem comprometer a utilizacdo e a segurancga.

Os critérios de cédlculo de barras submetidas & compres -
sdo e flex3o-composta contidos na atual norma "Calculo e Execucao
de Estruturas de Madeira" (NBR-7190) tem permanecido inalterados
desde o final dos anos 40, quando fol proposta.

A analise mais correta, com momentos de segunda ordem,
tem estado na literatura por varias décadas, e provavelmente che -
gou o momento de uma ampla discussdo sobre a sua adogado como crité
rio para projetos de estruturas de madeira.

Estudos nesse campo sdo, portanto, necessarios. Este tra

balho pretendeu oferecer alguma contribuicido nessa area.

10.2- CONCLUSOES

As conclusOes a que se chegou foram as seguintes:
1) O caso de uma coluna com carregamento axial & uma

idealizacdo que raramente ocorre na pratica.

- 187 -



2)

3)

4)

sSug
obtido entre
equivalentes
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Mesmo em colunas projetadas para trabalhar com carre-
gamento axial, ocorrera pequenas excentricidade de
carga provocadas pelas tolerancias de construcdes e
eventuais curvaturas iniciais.

Além do efeito da excentricidade na aplicacdo da car-
gakaéubvaturainicial,o efeito da nao homogeneidade
do material e iﬁevitével variacgao na area da segio
transversal da coluna ao longo do seu eixo também con
tribuem ° para nos afastarmos da idealizacio criada
pelas hipdteses tradicionais de colunas céntricas ho-
mogeéneas.

Todas as imperfeicdes citadas nos itens (1) e (2) po-
dem ser englobadas através da consideracdo de uma ex-
centricidade equivalente adicional, que também poderi
ser designada como acidental, ou, ainda, nio intencio
nal.

Para confirmar-se as expressdes aqui encontradas das
excentricidades equivalentes adicionais, abrangendo
uma gama maior de espécies de madeira faz-se necessa-
rio umprograma de pesquisa mais amplo. Acredita-se |,
entretanto, que pouco irdo diferenciar daguelas obti-
das neste trabalho.

ere-se, pois, um calculo em projeto com o maior valor
os trés seguintes critérios para as excentricidades
adicionais (ead), para A z 40.

Criteério:

Cagd

ond

29

= £/270

e 2 = comprimento de flambagem

Criterio:

€ad

ond

3e

t
10

e t = espessura da peca na direcdoc do plano de flexao

Critério:

e = 1 cm
admin

g
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10.3~- SUGESTOES

10.3.1- Composicdo de excentricidades

Sugere-se a seguinte composicadoc de excentricidade para

-~colunas de madeira:

ea 92
{ep) (eg) -+ lep)
Excentricidade Excentricidade Excentricidade
inicial equivglente de
adicional 22 ordem

Condigdes criticas a serem consideradas:

- nas extremidades: superior ou inferior:
e =e; + ey

- no meio do v3o:

e = 0,4 e +ea+62

o
onde a parcela 0,4e, & proposta objetivando-se levar em conta uma
possivel diferenca de excentricidades iniciais nas extremidades su
perior e inferior da coluna,

No caso mais genérico, que & o da flexZo-composta .obli-.
qua'fi@aiafsugea;ao:deﬁselﬁézef‘aéécombin@gﬁeé;dé;;exéeﬁtri&i&édéé“

fsintetizadas,no éﬁqﬁihtaﬁquadro:

I
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y
POSICAO DA : DIRECAO I
EXCENTRICIDADE DIRECAO x [ ] ROy I
|
eox T ®ax eq
Nas ' o -
Extremidades
eax er + eay
No Vé.o 0r4 eOX + elX + er 0r4 eO.y
0,4 egy 0,4 €0y + oegy t Cay

10.3.2~ Pard@metros de Normalizagdo

Para efeito de se rever a atual norma NBR-7190, sugerem-

se os seguintes parametros, quanto ao item "colunas":

" 12 caso: X £ 40

0 efeito das deformacoes pode ser desprezado.
Se a excentricidade inicial intencional (e,) for nula, o
calculo pode ser feito como compressio simples, utilizando come car

regamento de projeto (Ng) um valor majoradq dado por:

Ng = 1,2 yvN

Se e, for diferente de zero, calcula-se a flexdo-compos
ta com:
Ng = YN

Md = Nd (eo + ea)

onde e, . © © maior dos trés valores:

270
<t
10 cm
1 cm

"~

“
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sendc ! = comprimento de flambagem, t = ladc da secfo transversal

paralelo ao plano de flex3o.

29 caso: 40 < XA £ A

0 efeito das deformacOes deve ser considerado e permite-
se a aplicacdo do método do momento complementar, caso a coluna se
ja reta com secgdo constante; ou o método simplificado.

O calculo a flexdo composta serad feito com:

Ng = YN

Md=Nd (eo+ea+e2)

onde e, = excentricidade inicial intencional
= idem ao definido no 1¢ caso
Sa : %2 1
ey = excentricidade de 22 ordem = .
10 r

A norma devera fornecer uma expressdo para avaliar a cur

vatura (1/r).

32 caso: A, < A < 140

0 calculo seréd feito pelos métodos que consideram a rela
¢do momento-curvatura, isto &, método geral, método simplificado
ou método do momento complementar corrigido.”

Sem divida, a sugestao segue o caminho do concreto arma-
do, mas acredita-se que se se consegue critérios idénticos para ma
teriais distintos, o calculista saira lucrando.

Além disso, os progressos obtidos em uma area poderde ser

absorvidos mais facilmente pela outra.

10.4- NOVAS PESQUISAS

Sem sombra de diavida, muitas pesguisas podem ser feitas

nesta area.

- mais pesquisas sobre as excentricidades equivalentes
adicionais, levando em consi&eragéo a variacao da umi-
dade, variacdo da forma da secdo, duracio da carga, de
formacidc lenta, etc.

- pesgquisas sobre a excentricidade de 22 ordem, procuran
do expressoOes que melhor a defina; estudos sobre os es-

tados limites de deformacac especifica na compressio e

+f
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tragido, visando expressodes adequadas para o raio de
curvatura; etc.

- pesquisas sobre flexao-composta obliqua, objetivando o
estabelecimento de parametros realisticos-para colunas

comprimidas de madeira.

P
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