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RESUMO

ANTUNES, M. C. (2001). Comprimento Efetivo de Colunas de Aco em Pérticos
Deslocaveis. S0 Carlos. Dissertacdo (Mestrado) - Escola de Engenharia de Séo
Carlos, Universidade de S&o Paulo.

Dentro da prética de verificacdo e projeto de estruturas metélicas, o célculo de
instabilidade exerce papel importante, j& que 0 aco, por sua elevada resisténcia, incentiva o
uso de colunas significativamente esbeltas. E comum na verificagdo da instabilidade de
porticos metalicos de andares multiplos a utilizagdo do conhecido fator K, que define, paraa
coluna, um comprimento efetivo. Tal fator € usualmente obtido em &bacos construidos a
partir de duas hip6teses distintas para 0 mecanismo de instabilidade: a de flambagem por
deslocamento latera do andar e a de flambagem com esse deslocamento impedido. Essa
divisdo, e os modelos usualmente utilizados para trata-la, se mostram incompletos para o
caso de pérticos que se distanciem das hipéteses simplificadoras adotadas, e podem induzir a
confusdes e mal-entendido no uso do fator K.

Neste trabalho, seréo mostrados modelos alternativos para a determinacéo desse
fator, buscando-se maior generalidade, assm como tentativas de esclarecer agumas
possiveis ambiguidades no seu uso; além disso, esses modelos serdo aplicados a alguns
exemplos particulares. Como complemento ao trabalho, foi criado um programa de
computador para determinar deslocamentos e esforgos em segunda ordem para esse tipo de
edificagdo, assim como &bacos alternativos. Os resultados obtidos nos exemplos sero

contrastados com os fornecidos pelo programa e pel os abacos.

Palavras — chave: 1. Comprimento efetivo de flambagem. 2. Instabilidade de
estruturas. 3. Efeitos de segunda ordem.



ABSTRACT

ANTUNES, M. C. (2001). Effective length for steel columns of plane un-braced
frames. Dissertagdo ( Mestrado ) - Escola de Engenharia de Sdo Carlos,
Universidade de S&o Paulo.

In the practice of analysis and design of steel structures, instability
calculations is a very important feature, since steel, for its high strength, motivates
the use of significantly slender columns. It is usua in the analysis of multi-storey
steel plane frames, the use of the K factor, that defines, for a column, an effective
length. Such factor is usually obtained from nomograms, based on two different
hypothesis for the instability mode: one with a side-way mode and the other with no
lateral displacements. That division, and the models usually used to deal with, are
incomplete to treat frames for which behaviour go away from the adopted hypothesis
and simplifications, and they can induce to confusions and misunderstanding in the
use of the K factor.

In this work, alternative models will be shown for the determination of the K
factor, looking for alarger generality, as well as attempting to clear ambiguitiesin its
use; a series of examples will be then presented as applications of the models. As a
complement, a computer program was created to determine first and second order
nodal displacements and member forces, as well alternative nomograms; the results
obtained from the models will be contrasted with those obtained from the program

and the nomograms.

Keywords: : 1. Effective length. 2. Structura instability. 3. Second order
analysis.



1 INTRODUCAO

1.1 Apresentacdo

V arios métodos rel ativamente simpl es se apresentam hoje disponiveis ao engenheiro
gue pretenda projetar um portico metalico. Cada um deles se diferencia pelo grau de
refinamento em considerar os varios fatores que determinam o comportamento € o modo de
falha do portico. Pode-se citar, segundo CHEN et al., (1996):

-Andlise elasticade 12 ordem;

- Andlise elastica de instabilidade (autovalor);

-Andlise elasticade 22 ordem,

-Andliserigido-plasticade 12 ordem;

-Andlise dasto-plasticade 12  ordem (com rétul as plasticas);

-Andlise elasto-plasticade 22  ordem (com rétul as plasticas);

Além disso, é possivel, hoje, sofisticar muito o processo de andlise num projeto
usando discretizagdes em elementos finitos das segdes das barras metdlicas, prevendo os
mais diversos tipos de fendmenos inerentes ao material, aestrutura e asua utilizagdo. Com
isso, é possivel verificar com a precisdo que se fizer necesséria 0 comportamento dos
diversos elementos no que diz respeito aos efeitos de plastificacdo, instabilidade de trechos
localizados ou comportamento pés flambagem. Essa possibilidade, entretanto, se destina
mais a verificagdes tedricas, dada a dificuldade que oferece para 0 modelamento de
estruturas complexas; a consideracao desses efeitos localizados é feita de maneira mais ou
menos aproximada em cada um dos métodos citados.

E possivel utilizar os métodos mais avancados, em especial, a anédlise elasto-pléstica

de 22 ordem para simular com razoavel precisao o comportament de um portico, desde que



os devidos cuidados sejam tomados ao levar em conta a plastificacdo distribuida nas barras, a
rigidez das ligacOes e os diversos fendmenos associados aplastificagdo em fungdo do tipo de
solicitag&o.

No Brasil ainda é prética corrente, prevista na Norma Brasileira, basear todo o
projeto de porticos no célculo eléstico de 12 ordem. Como esse célculo tem validade restrita,
s80 necessarias vérias adaptactes para permitir uma relativa confiabilidade com relacéo aos
resultados obtidos. Dentre os diversos procedimentos adotados pode-se citar a amplificacéo
dos momentos, o0 uso de fatores que correlacionem mecanismos locais de instabilidade com a
resisténcias das barras e 0 uso do chamado comprimento efetivo para tentar prevenir o
fendmeno da flambagem tanto dos elementos quanto do pértico como um todo.

A presente dissertagdo se dedica adeterminagdo do comprimento efetivo no calculo
de porticos de edificios de véarios andares com deslocamento horizontal ndo impedido; para
essas estruturas a metodol ogia sugerida pela norma pode em vérios casos ndo ser adequada,

faltando recomendacfes apropriadas.

1.2 Objetivo

O emprego do comprimento efetivo no céalculo de colunas metdlicas é permitido e
recomendado pela Norma brasileira, NBR8800 (1986) da ABNT, entretanto, 0 método de
calculo do fator K recomendado pela Norma (vide item 2.1), utilizado no calculo do
comprimento efetivo, é bastante limitado no tocante aos edificios de andares maitiplos
quando esses apresentam dedocabilidade lateral. A maior limitacdo talvez sga a
impossibilidade de considerar uma divisdo desigual de rigidez e carregamento entre as varias
colunas de um mesmo andar.

Essa dissertacdo pretende seiniciar pela andlise do material bibliogréfico disponivel
sobre a utilizac8o e calculo do comprimento efetivo na verificagdo de porticos deslocaveis de
andares multiplos. Nao se tem a pretensdo de utilizar o comprimento efetivo em calculos
mais sofisticados, que envolvam uma simulagéo detalhada do comportamento elastico ou
ineléstico das colunas e suas ligacOes; nessa area a utilizacdo de métodos mais complexos,
envolvendo um calculo mais detalhado em computador, teria que ser feito apds uma andlise
prévia da relagdo custo-beneficio e de ponderacBes quanto a correta interpretacdo dos
resultados pelo meio técnico brasileiro.

A intencdo final é fornecer &ueles engenheiros que hoje utilizam a Norma

Brasileira uma aternativa mais solida que a prevista nos &bacos atuais, que ofereca maior



seguranga e que permita ao engenheiro entender melhor o fenébmeno de instabilidade de seu
edificio; ndo se pretende, entretanto, abrir mao da simplicidade necesséria para que o cdlculo
do comprimento efetivo possa ser feito manualmente ou com o auxilio de uma calculadora

de bolso.

1.3 Justificativa

O material sobre a andlise de pdrticos metalicos é sem dlvida bastante vasto. Varios
casos de consideracOes tedricas ja foram profundamente testados em laboratorio e na pratica
da engenharia e, hoje, é perfeitamente possivel fazer uma andlise detahada do
comportamento de um portico, incluindo efeitos de plastificagdo de vigas e colunas,
ateracdo de rigidez nas ligacdes e instabilidade global e local. Os problemas de simples
andlise de estruturas podem ser hoje considerados resolvidos com precisdo maior que a da
natural variabilidade das a¢les que as solicitam.

Nem sempre uma maior sofisticagdo no célculo se traduz numa melhoria efetiva no
projeto; a prépria pesquisa estrutural, hoje, se volta muito mais aprevisdo estatistica das
solicitagBes e aprocura de procedimentos matematicos de sintese do que amera sofisticacéo
de processos de analise.

A pesquisa, em termos de andlise, é farta mas os resultados dela demoram a chegar a
prética cotidiana da engenharia, seja pela dificuldade em encontrar uma implementagdo
confidvel em computador, seja pelo receio de aceitar métodos novos, seja pela confianga nos
métodos ja experimentados ou seja ainda pela pouca difusdo das peculiaridades inerentes ao
projeto de estruturas metdlicas, cujo ensino e aplicacdo no Brasil sb recentemente vém se
tornando rotineiros. Assim, o célculo de poérticos metalicos ainda € frequentemente feito
através de andlises elastico-lineares, associadas autilizacdo do comprimento efetivo para
cobrir, pelo menos, efeitos de instabilidade. Além disso, pode-se somar aimportancia do
comprimento efetivo o fato de que, segundo LIEW et a. (1991), seu uso permite boa
correlacéo com dados experimentais e com calculos mais sofisticados, obtidos com maior
refinamento numeérico e tabelados, por exemplo, na Norma Brasileira, através de diagramas
indiretamente rel acionados ao comprimento efetivo.

Dito isso, faz-se necessario obter métodos que permitam determinar, sem falhas ou
confusdes conceituais, 0 comprimento efetivo de colunas em pdrticos usuais. Em especial, o
método de calcul o freqlientemente utilizado para o célculo de edificios de andares multiplos

dedlocaveis, baseado nos dbacos usuais, ndo parece ser suficiente para determinar com



precisdo o comprimento efetivo de colunas em edificios que ndo atendam exatamente &
especificacOes para as quais os dbacos foram gerados. Assim, a presente dissertacdo pretende

contribuir para uma melhor compreensao desse tipo particular de portico.

1.4 Aspectostedricosiniciais
1.4.1 Carga de flambagem

A primeira dedugdo, procurando explicar o fendbmeno de flambagem de uma coluna
perfeitamente reta sob solicitagdo axial de compressdo, foi feita por Euler. Para a coluna
biarticulada da Figura 1.1(a), Euler mostrou que, aumentando P, existiria um valor critico
para essa carga, para o qual haveria uma alternativa para o equilibrio com a barra fora da

posicéao retaoriginal .

lP
\ M(R
y

X
X TP_V
(a) (b) (c)

Figura 1.1 - Coluna Biarticulada

Seja, conforme Figura 1.1(b), a barra fora da posi¢céo original, 0 que daria origem

conforme Figura 1.1(c) aum momento M dado por

M = Py (1-1)

Darelagdo do momento fletor com a curvatura tem-se, com boa aproximagéo

ay__M (1.2)



donde se teria uma equagéo diferencia para a eléstica dada por

d%y P
— +—y=0 1.3
dx? El y (13)

que é uma equacao diferencial linear homogénea de 1° ordem.

Fazendo:
k? = g (1.4)
tem-se:
% F K2y =0 (15)
A solugdo geral é a solucdo da equacdo homogénea, podendo ser colocada como:
y = Acoskx + Bsenkx (1.6)
Impondo a condi¢do de contorno
y(@©) =0 (1.7)
obtém-se:
A=0
e (1.8)
y = Bsenkx

Com a outra condicéo

y(L)=0 (1.9)



obtém-se
0 = BsenkL (1.10)

Essa equac&o tem como solugéo ou B=0, o que implica na solucéo trivial, nula, para
y, ou entdo senkl=0 que implica em B indeterminado; se b € indeterminado alinha elasticay
€ qualquer, senoidal. Para qualquer valor de B seria satisfeito o equilibrio e a coluna poderia
flambar, sair bruscamente da posi¢éo original.

Para que senkl sgja nulo tem-se que kl=np paran=1, 2, 3, .....; 0 menor valor de P
para que seja satisfeita essa condi¢éo é o correspondente a kl=p, com n=1, donde sai o valor

P chamado de P;ic, OU carga de Euler.

3 %El

P = NER (1.11)
Essa carga € chamada também de carga critica de instabilidade, ja que o equilibrio na
posicéo retainicial €, apartir dela, instavel conforme mostra a Figura 1.2; com ela se pensou

em lancar, por exemplo, o deslocamento y de um ponto qualquer contra P.

equilibrio
indiferente

t
-

equilibrio
instavel

—

equilibrio p -I"El
estavel cr 12

Figura 1.2 - Instabilidade do Equilibrio

1.4.2 Definicdo " intuitiva" do valor deK

A definicdo mais intuitiva do fator K, e que deu origem a seu uso, € de um fator que



corrige o comprimento da coluna em fungéo de sua linha el astica em uma dada condi¢éo de
vinculag8o. Varios casos idealizados podem servir para ilustrar essa idéia. Alguns casos
classicos sao freglientemente apresentados em normas e textos didéticos e poderiam também
ser obtidos de equactes diferenciais com as respectivas condic¢des de contorno. Assim, sejam

ostrés casos da Figural.3.

(a) (b) (c)

777 0
T

Figura 1.3 - Flambagem em Colunas Diversas

Em cada um dos casos, pode-se notar que um trecho da coluna é idéntico em
deformacdo, e portanto em cargas, a uma coluna biarticulada, podendo-se, portanto, dizer
gue a carga critica de flambagem de cada uma del as possa ser tomada como a carga de uma

colunaficticia, de comprimento KL. Paraas colunas (a), (b), (¢), ter-se-ia:

K,=2 K,=1 K_=07 (1.12)

A utilizagdo do chamado fator K corresponde a essa idéia de que, quando uma
coluna dentro de um sistema estrutural tem uma carga critica de instabilidade, pode-se
encontrar para ela um comprimento efetivo KL tal que a carga critica possa ser obtida pela

equagdo de Euler modificada.

(1.13)



1.4.3 Definicdo do valor de K na analise da flambagem global de um pértico

A concepcdo do valor de K mostrada no item anterior é intuitiva, porém n&o pode ser
utilizada se se desgja usar o K como um fator representativo da instabilidade global de um
sistema. Um bom exempl o disso, mostrado por WOOD (1974) pode ser dado pela coluna da
Figural4.

o

S rigidez da mola

77727\72

Figura 1.4 - Coluna com dois Modos de Flambagem
Nesse exemplo, a necessidade de equilibrio de momentos determina que:
Pd = SdL (1.14)
Um possivel modo de flambagem lateral seria com:
P=SL (1.15)
A coluna mostrada poderia ter entdo dois modos de flambagem: um modo de
flambagem lateral, que, nesse caso, ndo tem sequer relacdo com as propriedades da coluna, e

um modo de flambagem semelhante ao de Euler, caso o valor de S sgja suficientemente

grande. Tem-se ent&o:

3 °El
“Eee

K,=1

(1.16)



Uma nova definicéo para K seria a de um fator de correcéo para a equacéo de Euler
de forma que no célculo do carregamento maximo da coluna fosse incorporada também a
instabilidade global da estrutura. Desta maneira, para se calcular o valor de K parauma dada
coluna, determina-se sua carga critica para um modo de flambagem pré-definido. O valor de
K é aguele que, aplicado aequacdo de instabilidade de Euler (equacdo 1.13), forneca essa
cargacritica.

Um problema oriundo dessa definicdo € que nem sempre fica claro para o
engenheiro que usa o fator K calculado qual é aorigem de seu valor. Uma situacéo tipica que
pode causar confusdo € a desse exemplo de WOOD (1974), em gque uma mesma coluna

possui naverdade dois valores de K, para dois modos de flambagem diferentes.

1.4.4 Definicao do valor deK segundo arigidez disponivel

Um modo alternativo de definir K foi sugerido por CHEONG-SIAT-MQOY (1999).

Segundo esse autor, K poderia ser pensado como uma medida da "rigidez disponivel” com

gque uma coluna pode contar para resistir aos efeitos de flambagem. Vejase o exemplo

mostrado na Figura 1.5.
S L LN TR LR
E|— 00 E|—00 E|—o0C E|—cCO
El El El 1,3EI El 1,3 El
edd 77077 77777, e

Figura 1.5 - Rigidez Disponivel

Para o pértico (a), uma andlise mostra que o valor de K paratodas as colunas é 1,19.
Entretanto, para o portico (b), uma nova andlise mostra que o valor de K para as colunas
laterais, engastadas, continua como 1,19, mas a coluna central, rotulada, tem K igual a 1,04.

Uma maneira de entender variacdo €, segundo CHEONG-SIAT-MOY (1999),
pensar que, no momento da flambagem, cada coluna aproveita sua rigidez para resistir aos

efeitos de segunda ordem, mas, como o poértico se torna instavel como um todo, agquelas
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colunas de maior rigidez "emprestam” sua rigidez & outras colunas. Dessa maneira, no
exemplo em questdo, pode-se entender mais intuitivamente a razéo da diminuicdo do
comprimento efetivo da coluna rotulada.

A conclusdo desse exemplo pode ser estendido para exemplos mais complexos,
imaginando-se que, ao invés de se tomar como meta o célculo da carga critica de uma
estrutura e, em funcdo desse valor, determinar os valores de K, deve-se ter como meta
descobrir qual seria, no momento da flambagem, a distribuicdo de "rigidez" disponivel entre

as colunas, e a partir desses valores tentar determinar o valor de K.

1.5 Contribuicéo do trabalho

Neste trabalho serdo analisados alguns métodos constantes da bibliografia e
referentes ao célculo simplificado da instabilidade de pérticos planos metalicos com
distribuicéo regular de pilares e vigas. Em particular, 0 objetivo maior seria propor um
procedimento de célculo que complementasse as recomendagdes da Norma Brasileira no que
diz respeito aandlise de porticos deslocaveis.

Para comparar métodos aproximados é fundamental dispor de ferramentas
computacionais adequadas para o célculo repetitivo das solugdes propostas. 1sso implicou
em se gerar diversos sub-programas, aém evidentemente de um programa baésico, para
calculo de estruturas em segunda ordem com os requintes exigidos para os tipos de model os
analisadas.
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2 REVISAO BIBLIOGRAFICA

2.1 Abaco da NormaBrasileira

O método utilizado pela Norma Brasileira pode ser encontrado no anexo | da
NBR8800 (1986). O modelo utilizado faz uma série de suposicdes que permitem estudar o
comportamento de cada coluna e andar isolados dos demais, conforme mostrado na Figura
2.1. As principais hipéteses sdo de que as rotagdes nas duas extremidades de cada viga sdo
iguais (ga € (s para as vigas superior e inferior); todas as colunas do portico perdem a

instabilidade simultaneamente; a conexao entre as vigas e as colunas é rigida.

A A A

P

Figura 2.1 - Modelagem para Pértico Deslocével
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O equacionamento do modelo da Figura 2.1 relacionando momentos e giros,
incluindo equagdes associadas & cléassicas funcdes de estabilidade, resulta na expresséo 2.1,
também apresentada na Norma Brasileira. Essa expressdo pode ser também indiretamente
obtida através de vérias equagbes apresentadas ao longo deste texto, gustando

convenientemente os par@metros, com ela se obtém valores para o fator K.

2

GAGBSiQ-BG ]
che - K 2.1)

-
K

Nessa expressdo G; é arazdo entre a soma dos valores EI/L (modulo de elasticidade

multiplicado pelo momento de inércia dividido pelo comprimento) das colunas ligadas ao né
i e asomados valores El/L das vigas ligadas ao n6 i multiplicada por um coeficiente a que,
no caso de vigas engastadas no |ado oposto ao da coluna em questdo, seratomado como 0,67

ou sgja:

Y aEl
39f9
—_1era (2.2)

i_o ﬁl
aag—g
i elLg

Os valores que satisfazem essa equacao resultam no dbaco para porticos deslocaveis
mostrado na Tabela 2.1. A titulo de complementacdo apresenta-se na Tabela 2.2 0 abaco para

porticos indeslocaveis, também constante da Norma Brasileira.



Tabela 2.1 - Abaco para Porticos Deslocéaveis

o —
100,00
50,00
30,00

20,00

10,00

5,00

4,00

3,00

2,00

0,00-

5,00

4,00

3,00

-1,00

Gg

— OO

L 100,00
L 50,00
L 30,00

~20,00

—5,00

~4,00

3,00

~2,00

—0,00




Tabela 2.2 - Abaco para Porticos Indeslocaveis

Gp K Gg
o0 O
50,003 T 1.00 F 50,00
10,00 - 10,00
5,00 L 5,00
3,00 T 0.9 3,00
2,00 1 2,00

+0.80
1,00 1,00
0,90 L 0,90
0,80 + - 0,80
0,70 0,70
0,60 Loo L 0,60
0,50 L 0,50
0,40 - 0,40
0,30 L 0,30
40,60
0,20 0,20
0,10 1 10,10

0,00- - 0,50 —0,00
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2.2 Incluséo de ligagbes semi-rigidas no calculo indicado na Norma Brasileira

KISHI et a. (1995), assim como CHEN et a. (1996) propdem a adaptagdo do
modelo, usado na dedugdo que levou aos &bacos da Norma Brasileira, para incorporar
ligacBes semi-rigidas entre as vigas e as colunas. A modelagem proposta € a mesma da
Figura 2.1, incluindo a possibilidade de os nés ndo terem a mesma rotagao.

A relagdo entre os momentos nas extremidades de uma viga e as rotacOes elasticas,
tanto da propria viga quanto das ligaces semi-rigidas previstas com a introducdo de molas

com rigidez Rya € R¢g , € mostrada na Figura 2.2.

Figura 2.2 - Viga com Molas nas extremidades

Simplificando 0 modelo acima, introduzindo a hip6tese de que as rotagdes nas duas

extremidades sdo iguais, chega-se aexpressao 2.3.

6El,
Lb

M, =a, Qa (2.3

na qual a, depende das condicbes de engastamento das duas extremidades, conforme

mostrado na Tabela2.3.

Ovaor deR" naTabela 2.3 é dado por:

.. .. .2
R :§i+ 4E1 ?fh 4EI, 2 aEEIb% 4 2.
LbRkA LbRkBﬂ Lb (%) RkARkB




Tabela2.3 - Valores do parametro a

16

Extremidade A Extremidade B Pardmetro a
engaste engaste 1
engaste rétula }/
engaste ligacdo semi-rigida

E%/@ 4El, §
LbR<B LbRkBﬁ

ligagdo semi-rigida

engaste

/g =i

ligac&o semi-rigida

rotula

/%/é 3El,

ligac&o semi-rigida

ligacdo semi-rigida

2 fi;/R

A relagdo entre momentos de extremidade e rotagdes elasticas na extremidade de

uma coluna é obtida, em segunda ordem, com o modelo da Figura2.3.

L

s

LA

Figura 2.3 - Coluna Comprimida

Com esse model o chega-se & expressdes 2.5 e 2.6 mostradas a seguir.
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El_é DU

MA =—= &S da + SquB - (Si *S; )_ u (2-5)
L. & L. G
e DU

MB < i0a T Sjqu (S +S )_ u (2-6)
c & L. G

nas quais 0s s sdo funcdes de estabilidade dadas por:

2
5, =s, = KL, senkL, - (kLc) coskL 27
2- 2coskL - KL senkL,

(kL ) - KL senkL,

S;=S;i = (2.8)
2- 2coskL . - KL senkL,

com
P

k= |— 2.9

& (2.9)

Observe-se que o fator K para as colunas € obtido por:

K=—F_ (2.10)

Construindo um sistema com as equagdes apresentadas e igualando o determinante
da matriz que relaciona os momentos & rotacoes el asticas a zero tem-se condi¢des de chegar
ao valor de K para as mais diversas condicfes de extremidade. Em particular, se as colunas

C: € C3, mostradas na Figura 2.1, sdo rigidamente ligadas & subsequentes tem-se:

.2
Ggeggig -3 9
ehe - K (2.11)

6(Gg +GE)  @Po
QK@

em que
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(2.12)

Como se vé, a equacdo de estabilidade obtida € idéntica autilizada na construcéo do

abaco da Norma Brasileira, alterando-se apenas o calculo dos valores de G, aqui

denominados G'. Dessa forma, pode-se utilizar agueles mesmos dbacos também com

ligagBes semi-rigidas.

A partir dessas consideragdes apresenta-se neste trabalho um portico regular como o

mostrado na Figura 2.4, no qual se pretende analisar a possibilidade de um modo de

flambagem associado a um certo andar, visando uma coluna em particular.

coluna analisada
~=

}andar analisado

Figura 2.4 - Esquema de Pértico Plano

Para a andlise desse andar a modelagdo prevista € a mostrada na Figura 2.5.

Lc

nEl nEl Rk
El

nEl nEl Rk

mlLc mlLc

Figura 2.5 - Modelagem Proposta
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Pretende-se determinar a carga suportada por esse portico para diversos valores da
rigidez das ligagBes, Ry (expressa em momento por rotacdo), supondo deslocabilidade

horizontal e cargas igualmente distribuidas entre as colunas. Para facilitar acompreensao dos
resultados, os valores de Ry serdo substituidos por um parémetro adimensional R « fungéo de
m e n, dado por

D IQk — I:zk

R, = = 2.13
“ El,/L, nEl/mL, @13

A Tabela 2.4 fornece avariagdo de a s em funcdo desse pardmetro Ry .

Tabela2.4 - Vaoresde a

R, R a,
2,000 8,000 0,250
4,000 3,750 0,400
6,000 2,667 0,500
8,000 2,188 0,571
10,000 1,920 0,625
12,000 1,750 0,667
14,000 1,633 0,700
16,000 1,547 0,727
18,000 1,481 0,750
20,000 1,430 0,769
30,000 1,280 0,833
40,000 1,208 0,870

Como se vé pela Tabela 2.4, o valor de a=0,67 utilizado pela Norma Brasileira para

R =12.

ligacOes rigidas pode ser alcangado com uma relagéo =N =
b b

Os coeficientes necessarios para a solugdo de um portico regular podem ser

simplificados para:



Ay = k
R =1+ 8412
k k
e
G'=
a,n
.2
G20 35 P
eKg K
26T s
eK g

(2.14)

(2.15)

20

Para valores definidos de m e n, por exemplo, n=5 e m=2 pode-se construir uma

tabelasimilar aTabela 2.5 que mostra os parametros rel evantes da andlise.

Valores de P

O gréfico da Figura 2.6 mostra avariagdo de P com Ry .

12
1,0

0,8

0,6

0,4

0,2

0,0

0,0

10,0

20,0 30,0

Figura2.6 - Variacdo de P com Ry

40,0

50,0

Valores de R
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Tabela 2.5 - Par@metros paran=5 e m=2

Ry« au G' K P
2.0 0.250 40.000 5.807 0.293
4.0 0.400 25.000 4.625 0.461
6.0 0.500 20.000 4.157 0.571
8.0 0.571 17.500 3.902 0.648
10.0 0.625 16.000 3.741 0.705
12.0 0.667 15.000 3.639 0.745
14.0 0.700 14.286 3.549 0.784
16.0 0.727 13.750 3.479 0.815
18.0 0.750 13.333 3431 0.838
20.0 0.769 13.000 3.395 0.856
22.0 0.786 12.727 3.362 0.873
24.0 0.800 12.500 3.334 0.888
26.0 0.813 12.308 3.309 0.901
28.0 0.824 12.143 3.284 0.915
30.0 0.833 12.000 3.272 0.922
32.0 0.842 11.875 3.257 0.930
34.0 0.850 11.765 3.243 0.938
36.0 0.857 11.667 3.229 0.947
38.0 0.864 11.579 3.221 0.951
40.0 0.870 11.500 3.208 0.959
1000000.0 1.000 10.000 3.010 1.090

Note-se que, nesse exemplo, utilizando-se o valor de a s previsto na Norma

Brasileira, o carregamento méximo de cada coluna alcanga 0.745 _ oo, do valor possivel
09

usando-se uma ligagédo tedrica completamente rigida, com R, =1000000.0 isto €, Ry b ¥ .

2.3Matrizderigidez debarraem 22 ordem

Como os modelos e equagdes tratados nesse texto utilizam hipéteses com grande

grau de simplificagdo, € importante contrast&|los com alguma forma de calculo mais precisa
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para verificar a corregdo e validade dos resultados. Uma forma que se mostra adequada €
simular numericamente o comportamento dos pérticos através de uma formulagéo matricial
que leve em conta os efeitos de 22 ordem. Assim, sera utilizado um modelo elastico para
barras incluindo efeitos de 22  ordem apresentado por CHEN et al. (1996), adaptado apenas
para excluir carregamentos distribuidos. Embora esse modelo ndo tenha a intencdo de
representar um portico em uma Situagdo de carregamento extremo, com grandes
deformacOes, ele é suficiente para mostrar 0 comportamento da estrutura em 22 ordem e
estimar o carregamento critico para ainstabilidade.

Considere-se 0 sistema de coordenadas e carregamentos apresentado na Figura 2.7,

conforme adotado por CHEN, s6 que neste trabal ho particularizado para p,=0.

Figura 2.7 - Coordenadas L ocais Utilizadas por CHEN

Tome-se inicialmente o tensor de Green:

.2 .2
~Ju,lguo  1avo

» . . (2.16)
X 2e&fxg 2éfXg

Como é usual, introduzem-se as condi¢Bes de pequenas deformagdes, assumindo

que:

e, <<1 (2.17)
o , - : . 1\ L
Ao invés daimposicdo mais restritiva de pequenas rotacoes, ‘H_ <<1, serautilizada
X

a hipotese de rotacdes "moderadas’, i.€.,
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Vo
SVO 1 (2.18)
8‘HX o

Dessas equacdes tem-se:

.2
Tu_. 1+J1+ 2e, - EdﬂQ
ix ex g
. (2.19)
s % s O
oFMO- 03 - EVO 2y
efxg efixg 4
O que reduz o tensor de Green a
.2
e, = U, 1edVO (2.20)
ix 2efxg

Com as hip6teses usuais para vigas (manutencdo da secdo transversal, secdo
transversal plana e normal ao eixo), o deslocamento pode ser expresso em funcdo do
deslocamento do eixo [Ug(X),Vo(X)]:

o,

U=to- ¥ s 2.21)

Substituindo esses tensores na expressao anterior obtém-se:

du,  d°v,  laglv, 3

e = - . 2.22

T Ve 28k g (222
A equacdo do trabalho virtual para essa equacéo fica:

d0 = () 95 e, dAdK - [n, (N duy +Sdvy, +M,dv, )] 3=0 2.23)

onde n, vale-1 e 1 respectivamente, nosnés1e 2.
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de, =du’,- yav'' +V' dv, (2.24)
Integrando a equacdo do trabalho virtual por parte, obtém-se:

a() :[(N - ani) duOi +(NV'0+M" nXSI) dVOi - (M +ani) dV'o]f
- (:;[N'duO +(Nv'y+M) dvo]dx

(2.25)
N = Qc') «dA
M= Qé « YAA
subentende-se que ()' se refere adiferenciagdo segundo o eixo X.
As equagdes de equilibrio e contorno ficam:
N'=0
(Nv,+M)'=0
N=n,N, (2.26)
NV, +M'=n_ S
M=-nM,

Por fim, entrando com as equagdes constitutivas referentes ao caso elastico linear, e

tomando 0 eixo x como o eixo do centroide, sdo obtidas as rel agdes resultante/deslocamento.

é, 1 ,u
N=EAAU +=V'/
glo" 5 Voq 2.27)

=-Elv",

As equacbes apresentadas definem por completo o modelo desgjado. Segundo
graficos de tensdo/deformacdo mostrados por CHEN (1996), os resultados fornecidos por
essas equagies se aproximam bastante das solugdes que dispensam quaisquer simplificactes
exceto as de Bernoulli-Euler, para valores ndo muito altos de deslocamentos envolvidos.

E possivel apresentar solucdes analiticas para as equaces acima, definidas por
coeficientes trigonométricos (no caso de forcas de compressao) e hiperbdlicos (no caso de
forcas de tragdo). Como esses coeficientes apresentam instabilidade numérica quando se

aproximam de zero, CHEN (1996) considera conveniente apresentar uma solugdo baseada



em expansies em séries de poténcia. Tomem-se as expansdes seguintes:

isen .. ¥ _.nh
pen(d) Uy va1 g L &N,0
fsenh (gL ) Lln+)E g
icos(d) u $ 1 &0
\/ é.—' - N1+
toosh (L)) )€ o
l\] _ N,L? :62N1
S = P,
(2.28)
8°El
P, ——L2
N
5= [N
El
A solucgdo para as equagdes propostas usando essas expansdes fornece
6 6 6 __ /1 \_ _
[El=a xi(N)d, + & & Ku(N:)d dk
=1 j=1 k=1
{l_:i}t :(Nl,él,mhﬁz,éz,Mz) (2.29)
{a|}t (Gl,\_/la Uz V2a )
N, = N,L?
El
_ L?
S _SL (2.30)
El
Ma = MbL
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L
o VOb
Va = —— 2.31
i (231)
b=12
Ve 2 2 ~
é AL?/I 0 0 - AL%/I 0 0 U
g 12f | 6f 0 12, - 6f,
< ]_é 4 0 - 6f, 2t, U
ij|—e u
' é AL?/| 0 0 g
¢ simétrica 12f, -6f, U
¢ u
e 4, g
(2.32)

Kk = - Kk =f,A A, +f2R2jR2k +f3R3jR3k +f4(A]-R2k +AKR21)/2+
1, (A Koo+ A, K )2+ £, (KaKa + KoKz )2

szk = RSjk = RSjk = Rq’k =0
{A.}' =(0,01,000)

f, e f. sdo coeficientes em série dados por:

¢ = Z (2n+2)!
! 12f
e . (2.33 )
f —2+21(2n+2)'(- Nl)
L=
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1. % 2n+1)( < \n
: :3+21(2n+3)!(' )
* Af
1.4 1 — \n
—+a (— Nl)
f4:6 (20 +3) (2.33b)
of
_ 13 2n+Y) <\
1E_12+,16}1(2n+4)!( N
1% 4™ Ny
f1_1+§21 (2n+2)!
1 g4n+l-ﬁln 3 'Nln
f,=— - :
2 20+2na:‘l n+9) 2na:1 (2n+5) (2349
co1, 184N
273728 (2n +3)
f4—i_ 25 (— Nl)n + 3 4n+l(- Nl)n
3 Z(en+3) L (2n+3)
1% 4™ Ny
fo=-1 521 n+2) (2.34b)
W AR
4 Z(en+4) T (2n+4)

Como numericamente significativos serdo considerados os quinze primeiros valores
das séries. As equacbes e coeficientes mostrados sdo suficientes para relacionar
deslocamentos e esforgos. Essas relagdes foram utilizadas para construir um programa para
cdculo de pérticos em 22 ordem, que sera apresentado no capitulo 3 e mostrado no

Apéndice.
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2.4 Coeficientes de instabilidade

Com o objetivo de resolver estruturas tridimensionais, ANTUNES (1978)
considerando as condi¢bes de equilibrio referidas ao centro de tor¢do para uma coluna
solicitada axialmente na linha dos centréides, em funcdo dos deslocamentos v, w e da
rotagdo f, segundo os eixos y, z e x, com x longitudinal e, relacionando os momentos

fletores & curvaturas, chega ao sistema de equactes diferenciais.

El,v"+PVv'+Pzf" =0

El, w" + Pw" - Py, f" =0 (2.35)

Ely ™ - (GIPr2) f" + Pz V" - Pyow" =0

Nesse sistemayy, e z, S80 as coordenadas do centro de tor¢do em relagdo ao centro de
gravidade da sec8o transversal, f a rotagio em torno do eixo x e ( GJ-P ry® ) contém
parémetros associados ator¢do do elemento estrutural.

Utilizando essas equacdes apenas no que poderia ser Util a este trabal ho, procurou-se
restringir a andlise ao caso plano; se a estrutura, por exemplo, estiver contida no plano xz,
tem-se yo =0 e a segunda das equagdes € independente das demais.

A solucéo dessa equacdo € dada para o caso de carga axial de compressdo, por;

w=C,+C, +C300$2TIX + C4sen2T|x
com (2.36)
m=L k e k= P

2 El

Relacionando as condi¢fes de contorno definidas pel os deslocamentos e rotagdes das

extremidades A e B dabarra chega-se a:

_ 2s(1+c)u u
Cl—Armz lgs(1+ C)- THWZA +S(1+C)W 5 - SLQy, - schyB%

(2.37 8)

1 é2s(l+c) 2s(1+c) u
C, = W, ,-——w_, +s(l+c +s(l+c .
2 4rnz 8 mL zZA mL zB ( )qu ( )quH
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C,= [s(1+ C)W,, - S(1+C)w +sLq,, +schyB]

1
4nt
(2.37b)
1 | _2s(1+c) 25(1+ c) 2sL (1+c)u

_ u
C4 4rnz i m WzA SSL(1+C) m quA (1+C)qug

sendo que s, ¢, m sdo as fungBes de instabilidade dadas por:

_1- 2mcot 2m
-m—
tgm- m

_ 2m sen2m
sen 2m- 2mecos2m

(2.38)

__ 2s(1+cq)
2s(1+¢)- 4nt

Atribuindo-se aos parémetros W,z ,Wg, ,0,p ,0g, Valores adequados chega-se a

matriz de rigidez em segunda ordem, dada por:

g 'T_A 0 0 (EA 0 0 g
é ¥
& £ X(1+0 EIs(1+c:) Bl ZS(1+c) EIs(1+(:) 0
é mL3 12 mé 2 U
e u
é EX o -e9 gT g
[K]=5 - o L g
é EA 0 o Y e
e T U
é a
A + +
¢ simétrica g 39 _gsd*9q
e me 12 U
é s U
€ El= U
é L ¢

Para 0 caso de solicitacdo de tracdo a matriz se mantém a mesma com a substituicéo
das funcdes trigonométricas pelas correspondentes hiperbdlicas. Esta solucdo para a matriz
de rigidez foi apresentada em funcao de consideracdes que serdo feitas no capitulo seguinte

em termos de sugest&o de solugdes aproximadas.
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2.5 Contradigdes sobre o calculo de K

CHEONG-SIAT-MOQY (1986) defende a utilizacdo de equagdes de verificagdo e
andlise que dispensem a utilizacdo do comprimento efetivo. Como justificativa, apresenta
exemplos de contradi¢des que, segundo ele, podem induzir a erros e a mal-entendidos.

Um primeiro exemplo adaptado do exemplo de CHEONG-SIAT-MOY (1986) pode

ser visto naFigura 2.8.

P P P
H<<P 10 El 10 El

B D F

El El El h

A c E

7377 7777, 7377 I
h h
I I

Figura 2.8 - Exemplo 1 de CHEONG-SIAT-MQOY

Para dimensionar o pdrtico mostrado na Figura 2.8, um projetista poderia se valer de
um software de andlise de segunda ordem para estimar o comprimento efetivo através do
desdocamento horizontal (como fez aguele autor). Aqui pode-se utilizar a férmula
apresentada por ARISTIZABAL-OCHOA ( equagdo 2.46 ), que fornece resultados bastante
adegquados. Assumindo, em todos 0s casos, que todas as colunas absorvam uma carga P, e
sendo:

a : cargaproporcional de umacoluna (tal que Pi/Pj = ai/aj);

b : rigidez aflex&o proporcional de uma coluna (tal que Eli/Elj = bi/bj);

g: aturaproporciona de uma colung;

G:fator de rigidez de uma conexdo viga-coluna calculado segundo a norma
NBR8800;

r:fator de rigidez "normalizado" de uma conexdo viga-coluna, aproximado por

2

r= :
2+G
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Considerando G infinito para rétulas e G=0 para engastes (os indices a e b se
referem, respectivamente, & extremidades superior e inferior de cada barra) tem-se na

Tabela 2.6 os valores para os diversos parametros.

Tabela 2.6 - Par@metros para a equacéo de ARISTIZABAL-OCHOA (1)

AB CD EF
a 1 1 1
b 1 1 1
g 1 1 1
Ga ¥ El ¥

27 10817 05
Gb ¥ 0
ra 0 % = 0.9524
Ho

rb 0 1 0

Colocando esses valores na equacéo de ARISTIZABAL-OCHOA tem-se;

& nfe g

g 3(09524+1- 2 0.9524)+9° 09524 2 4 :
1% 30)+9(0)9, 1€, F = 1@ 30)+9(0)0
B ) s Bl O ) .

¢ f2(1- 0.9524)1- 1)+3(0.9524 +1- 2 0.9524)? fco/amc ;g+ 9’ 0.9524%. 17

g CV :ﬂfa =0
(2.40)
1/ 3,5880
A equagso fornece f cp =35880 e K, =K,z =K =" =166

p
O resultado é perfeitamente vaido na verificacdo de estabilidade do portico ou na

estimativa do fator de ampliag&o. Entretanto, utilizando corretamente sua intui¢cdo, nenhum
engenheiro utilizaria K diferente de 1,0 para dimensionar as colunas AB e EF; caso
contrério, a coluna certamente ficaria super- dimensionada.

Pode-se ainda modificar esse exempl o, adotando para as colunas AB e EF, daFigura
2.8 um valor proporcional a um quarto de suarigidez rea (0,25El). Com modificacéo,

seriam abtidos novos parametros mostrados na Tabela 2.7



Tabela 2.7 - Parémetros para a equacéo de ARISTIZABAL-OCHOA (2)
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AB CD EF
a 1 1 1
b 025 1 0.25
9 1 1 1

Ga ¥

B o ¥
2" 10El° 05
Gb ¥ 0 ¥
0 0
ra 2 _pos4
2+ 4,
rb 0 1 0

Utilizando a mesma equac@o, obtém-se agora K ,; =K ;- =0,83. Novamente, esse

valor jamais poderia ser utilizado na verificagdo dessas colunas, caso contrario, o resultado

certamente seria contraa seguranca.

Um segundo exemplo pode ser uma variagdo sobre o primeiro; suponha-se que a

ligac&o entre a viga e as colunas externas (pontos B e F) sgja mais adequadamente cal culada

se for considerada como uma ligacdo semi-rigida, e ndo como uma rétula. Incerto de como

obter valores corretos para o célculo envolvendo ligagBes semi-rigidas, o projetista poderia

tentar estimar seu calculo através de um modelo com ligages rigidas, como na Figura 2.9.

P P P
He<p . 10 El 10El ]
B D F
El El El h
A 77C BEeo.
! h ! h

Figura 2.9 - Exemplo 2 de CHEONG-SIAT-MQOY
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Os novos valores para os parametros seriam os dados na Tabela2.8.

Tabela 2.8 - Pardmetros para a equacéo de ARISTIZABAL-OCHOA (3)

a 1 1 1
1 1 1
g 1 1 1
Ga El El B _
—— ——=014 — —=0.0746 | o5 o - 01493
10El © 0.67 0.1493 2° 10El © 0.67 10EI * 0.67
ra 2 2 2
—=0.9305 & =0.9640 ¢  -09305
2+0.1493 2+0.0746 2+0.1493

Colocando esses valores na equagéo utilizada, obtém-se K o, =K .z =K =144 .

Sabendo por intuicdo que o valor adequado para 0 dimensionamento das colunas € 1,0, o
projetista poderia supor que um K adequado, dadas as ligacdes semi-rigidas, seria um valor
intermediario entre 1,0 e 1,44, por exemplo, 1,2. Nada mais incorreto, o que pode ser
demonstrado refazendo-se a andlise do portico, simulando a ligagdo semi-rigida com um
valor médio para ra nas colunas AB e EF entre 0 (caso das rétulas) e 0,9305 (caso
engastado), por exemplo, ra=0,3. Colocando esses valores na equacdo, obtém-se agora
Ko =K g =K g =155, um valor mais ato (indicando menor resisténcia) do que a

estimativa anterior.
Com base nessas contradigdes, CHEONG-SIAT-MOY (1986) defende a utilizagdo

da seguinte equacdo para a verificacdo de colunas:

R +bBlMS<10 (2.41)
f.P, f,M,

C

com Mg sendo 0 momento calculado incluindo os efeitos de segunda ordem, obtidos por
andlise direta ou por amplificacdo dos momentos de primeira ordem, e b € um coeficiente
proporciona arazéo de ampliagdo de segunda ordem dos deslocamentos horizontais. Nessa
equagdo, Py, é sempre calculado com K=1,0.

O mérito da aternativa ndo sera objeto dessa dissertagdo. Merecem comentéarios,



entretanto, os problemas apontados. Os exemplos ndo sdo situacdes raras, feitas apenas para
demonstrar possibilidades tedricas, e sim representativos de situagfes préticas, especialmente
pérticos envolvendo barras bi-rotuladas. Entretanto, nenhum deles representa uma falha do
método do comprimento efetivo, mas sim de sua mé utilizaco.

O primeiro mal-entendido consiste em acreditar que o comprimento efetivo sgja
funcéo apenas da coluna e de suas condigdes de engastamento. No primeiro exemplo, deve-
Se ver que isso é incorreto, pois uma barra bi-rotulada possui um fator K diferente de 1,0. A
razao disso é que esse fator se origina do mecanismo de instabilidade do p6rtico como um
todo. Assim, ao se deparar com um valor de K igual a 1,66, o projetista poderia “corrigir”
esse problema "redimensionando” a geometria do pértico. Como exemplo, sgja o0 caso de
alterar arigidez proporciona aflexdo dasvigas AB, CD e EF para 1:3:1. Com isso, 0S novos

fatores seriam os da Tabela 2.9.

Tabela 2.9 - Parémetros para a equacéo de ARISTIZABAL-OCHOA (4)

AB CcD EF
a 1 1 1
1 3 1
g 1 1 1
Ga ¥ ¥
10817 0503
Gb ¥ 0
ra 0 S +20_3 = 08696
rb 0 1 0

Usando esses novos valores, a equacéo de instabilidade fornece K ,; =K =10e
K =172. Igudando o K das colunas bi-rotuladas a 1,0, 0 mesmo correspondente a

instabilidade sem deslocamento horizontal impedido, pode-se dizer que tem-se um projeto
mais "balanceado”.

Um segundo mal-entendido € desconsiderar que o modo de instabilidade seja levado
em conta no calculo do comprimento efetivo. A fonte do mal-entendido no segundo exemplo
vem de confundir um K relativo ainstabilidade isolada da coluna com outro relativo ao
modo de instabilidade com deslocamento horizontal do pértico. Nesse caso, se 0 engenheiro

tomar como um limite inferior para K o valor obtido no primeiro célculo, com as ligactes B
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e F rotuladas (K=1,66), e como limite superior o valor calculado com essas mesmas ligagdes
engastadas (K=1,44), poderia ter obtida uma boa estimativa para os valores corretos
considerando as ligacOes semi-rigidas.

Como se vé, a utilizacdo do comprimento efetivo nesses casos é perfeitamente

adequada, desde que o0 engenheiro esteja consciente do significado dos nimeros utilizados.

2.6 O modelo de instabilidade em conjunto

ARISTIZABAL-OCHOA (1997b), procurando superar as limitacbes do modelo

utilizado nos abacos usuais, propde a utilizacdo do modelo mostrado na Figura 2.10 para

analisar ainstabilidade de edificios deslocaveis.

vpl“' lpl VPI+1 lpn-l VPn
2@ @ G © @
Kai Kai+1
i
w R
CEB A

Ciljk bi+1

Figura2.10 - Modelo de ARISTIZABAL-OCHOA

Nesse modelo, 0 modo de estabilidade considerado é o de deslocamento laterd
indeterminado do andar como um todo. Note-se que, entretanto, ao contrario do modelo
usado na construgdo dos abacos da Norma Brasileira, sdo levadas em consideracdo todas as
diferentes propriedades de cada uma das colunas do andar, € ndo de apenas uma coluna
representativa, o que é feito através da montagem de uma equagcdo que considera
simultaneamente a flambagem do conjunto de colunas de todo um andar, e ndo de apenas um
trecho isolado. Como o conjunto das colunas é analisado simultaneamente, elimina-se
também a hipotese de que os angulos de rotagdo dos nés sgjam iguais.

Admite-se também, e leva-se em conta no célculo, uma distribui¢do ndo igualitéria

de carregamentos entre as colunas. Considera-se, com isso, que uma coluna com maior
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rigidez "disponivel" possa ajudar a estabilizar uma outra coluna mais solicitada.

Deve-se ressaltar que os coeficientes k,k, ndo se referem a ligages semi-rigidas,

mas a toda a rigidez arotagdo fornecida pelo sistema & colunas, incluindo a das vigas. Os
parametros adimensionais de rigidez R , utilizados no item 2.2, isto &
Kk

R, =—2 e R, =
* EIL °

kb
El/L

(2.42)

podem ser substituidos, seguindo o exemplo de WANG (1983)por parametros r também

adimensionais, dados por:

[EnY
[EnY

s o = (2.43)

143 14 3
Rai Rbi
A vantagemde r sobre k e R éque k e R podem variar de 0 a ¥, enquanto r

variade 0 a1, facilitando a visualizag&o e compreensdo dos valores.

Com os coeficientes mostrados, a equacéo de estabilidade que rege esse modelo é a
equacao.

2 ;ge [s(iai + - 20 b|)+9na|nb| tan(;l/z)/@ /2)] 0
=1 a§ tJI(l ﬁaixl' )+3&1 +Ay - 2 Xl 0, /tand, )+9nalnblltan£)l/2/() /2 1]}— o EI /h3
(2.44)
naqual
a. :5 a. :ﬂ 3 =i
i P] i El)J i hj
(2.45)

Para utilizar a equacdo 2.44, é necessario escolher uma coluna como referéncia
(indicada pelo indice ). Ser& entdo determinado, a partir da equacdo, o valor de f 2, e ,a

partir desse valor serdo calculados os valores do fator K paratodas as outras colunas.
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Para um poértico que ndo tenha qualquer impedimento lateral, representado por
contraventamento ou colunas externas ao sistema adotado, pode-se tomar S, =0 e a

equacdo simplifica-se para a equacdo

a, gi [3i, +fi, - 27 fi, )+ 90 i, tanb,/2)/6,/2)] 5_ (2.46)
{6'2(1' ﬁa‘)(l_ ﬁb\)+3(ﬁa‘ +hy, - Zﬁaiﬁbi)(l' bi/tanﬁl)+9ﬁaiﬁb\[tan(6|/2)/(6i/2)_ 1]}!3

Pela natureza do modelo adotado, ndo ha sentido préatico em criar dbacos ou
diagramas para facilitar a obtencdo dos resultados. Entretanto, é facil programar, mesmo em
uma calculadora, a solugdo dessa equagdo. Durante a elaboracdo desta dissertacdo foi
desenvolvido um programa, mostrado no Apéndice, que pode ser facilmente adaptado para
uso em calculadoras.

Um problema que se pde para a boa utilizacdo desse modelo é uma determinacéo
adequada dos parémetros. Além da distribuicdo das cargas Pi, que podem ou ndo ser
determinadas ja que deve haver uma redistribuicdo no momento de flambagem, deve-se

cacular S, e r . O valor de S, pode vir de vérias fontes, por exemplo, de uma coluna

externa ao sistema considerado ou de contraventamentos, conforme Figura 2.11, (a) e (b),

respectivamente.

jh
ke 777, ke 7277,

1, —

@
Figura2.11 - Contraventamentos

Na Figura 2.11(a) a coluna da direita fornece ao sistema umarigidez S, igua asua
rigidez ao deslocamento lateral. Na Figura 2.11(b), cada diagonal de contraventamento, com
maodulo de elasticidade E e area A, atua com umaforca F em fungdo do deslocamento lateral
D determinada facilmente e posta por SALMON& JOHNSON (1996) naforma:
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2
F= AEL D (2.47)

(e

Logo, cada diagonal contribui para o seu andar com umarigidez S, dada por:

2
AEL (2.48)

S =r =
AR l /h2+L2j3

ARISTIZABAL-OCHOA (1994a) dfirma que, para edificios simétricos com
flambagem lateral, o valor de r pode ser dado por

o2 (2.49)
2+G

Como exemplo de célculo, tome-se o pértico mostrado na Figura 2.12. Sera

analisada a possibilidade de instabilidade lateral no segundo andar.

1500 1500 1500 1500
50
| = 15000 | = 15000
500 A =150 A =150
50 | = 40000
B D| A=220 F H
500 I = 20000 I = 20000
A =190 A =190
50 A < E G cm, kN
| = 40000
500 A =220
J] 500 | 500 | 500 |
T T T h

Figura2.12 - Exemplo 1 de ARISTIZABAL-OCHOA

Os parametros necessarios constam da Tabela 2.10.
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Tabela2.10 - Parémetros para a equagdo de ARISTIZABAL-OCHOA (5)

AB CD EF GH
El 307,5x10° 410x10° 410x10° | 307,5x10°
L 500 500 500 500
Ga (G superior) 2° 15000/500 =075 2" 20000/500 _ 05 0,75
40000/ 500 27 40000/500
Gb (G inferior) 0,75 0,5 0,5 0,75
a (carga 0,5 1 1 0,5
proporcional)
b (rigidez 0,75 1 1 0,75
proporcional)
g (atura 1 1 1 1
proporcional)
r, 2 _ 07273 2 _ | 0,8 0,7273
2+0,75 2+05
ry 0,7273 0,8 0,8 0,7273

Considerando S, =0, j& que nd ha elementos adicionais que contribuam com a

estabilizacdo, obtém-se

05% [3(0.7273+0.7273- 20.727%)+9" 0.727%F tan5,/2)/(6,/2) 6

1 §1 {62(1- 0.7273)1- 0.7273)+3(0.7273+0.7273- 2" 0.727FJ1- 6,/tan6,)+9" 0.727F[tan(6,/2)/(6,/2)- 1]},?,+

12 [0.8+038- 2" 0.82)+9" 0.8tan(6,/2)/6,/2)] 0,
1? {02(1- 0.8)(1- 0.8)+3(0.8+0.8- 2" 0.82J1- 6,/tans,)+9" 0.8tan(6,/2)/(6,/2)- 1} 5

1z [30.8+08- 2" 0.87)+9" 0.8%tano,/2)/,/2) 0,
1? 2(1- 0.8)(L- 0.8)+3(0.8+0.8- 2" 0.8°[1- 6,/tan6,)+9" 0.8tan(6,/2)/6,/2)- U} 5

05a& [8l0.7273+0.7273- 20.727%)+9" 0.7273tan(6,/2)/6 ,/2)] o_,
1 §1 j62(1- 0.7273)1- 0.7273)+3(0.7273+0.7273- 2° 0.727%FJ1- 6,/tan6 )+ 9" 0.727F[tan(6,/2)/0,/2)- U} 5

(2.50)
A solucéo dessa equacgo, lembrando que f; = ( p/K; ) ?, fornece:

K \s =1,36 Ke =1,11

(2.51)
Ke =111 Ky =136
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2.7 Modelo de coluna isolada

Ao contrério do mostrado no item anterior, onde para tornar a analise mais
consistente considerou-se um andar do pértico como um todo, CHEONG-SIAT-MQOY
(1999) retoma a idéia de fazer a andlise de cada coluna isoladamente, mas utilizando um
modelo mais completo, que permitalevar em conta suaintegracdo com as colunas vizinhas.

Considere-se o diagrama mostrado na Figura 2.13.

F aF
y y
| a,l

Figura2.13 - Diagrama de CHEONG-SIAT-MQOY

Quando se verifica a resisténcia da coluna da esquerda aforga F, algumas situagdes
sdo possiveis. Considere-se inicialmente a, =0. Se a, =0, a coluna ndo conta com
qualquer apoio para resistir aflambagem, assumindo portanto a forma de uma coluna
engastada na base e livre no topo, com K=2. Caso a, P ¥ , acolunaficaengastada na base
e apoiada no topo, possuindo K=0,7. Para quaisquer valores intermediarios de a ,, haverdo
valores intermediérios de K. Considere-se agora a, > 0. Assim como a coluna da esquerda
buscava apoio na da direita, agora a coluna da direita também buscara apoio na da esquerda
pararesistir asua carga. Caso o valor de a, sgja pegueno, algum apoio ainda fica disponivel
para a coluna da esquerda, mantendo seu K abaixo de 2. Caso, entretanto, o valor de a, segja

muito grande, é possivel que a coluna da direita precise se apoiar na da esquerda,
aumentando aquele valor de K paramais do que 2.

Para tratar esse comportamento, CHEONG-SIAT-MOY (1999) propde o modelo
mostrado na Figura 2. 14.
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Figura 2.14 - Coluna com Vinculos Elasticos

O vaor de S é a rigidez externa com que a coluna pode contar para resistir ao
deslocamento lateral. Note-se que o vaor de S pode ser negativo, indicando gque a coluna
"empresta’ rigidez a outros elementos. Os valores de R; e R, sdo iguais aos utilizados no
item 2.6.

A eguagdo diferencial para a andlise é facilmente obtida:

d’y _
El, 3Py M, - SDx=0 (2.52)

e tem como soluc&o geral, com nt zg :

c

y=Asennx+ Bcosm<+%+% (2.53)

Com as quatro condigdes de contorno:

x=0 b y=0

x=h b y=D

x=0 b M,=R, &0 (2.54)
edx g

x=h b M,=R, O
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obtém-seM; , M, ,B, A eD.

Substituindo-se os val ores assim obtidos, na equagéo de equilibrio da coluna:

PD-M;-M,-SDh=0 (2.55)
efazendo:
=P
K
(2.56)
.. | 8
P:éajgzé_;g
eKg eh® g

chega-se aexpressdo 2.57 que permite calcular o valor de K.

sh® _/K)'(Cc- D)

El (JC + FD)

J=R, +R, +(0/K)’ +[R,R,/(6/K)|sen(6/K)
F=R,c080/K)- R, - 0/K)? (2.57)

D =R,(6/K)+R,(6/K)cos3/K) +R,R, sen(3/K)
C=(p/K)*sen(p/K)- R, (p/K)cos(p/K) + R, (p/K)

Com um programa desenvolvido, mostrado no Apéndice, pode-se abter valores para
essas equagdes. Como exemplo, sgjam as colunas da Figura2.13, coma, =0, a, =0,75,
El=1, h=1. Como a coluna é engastada na base e rotulada no topo, R1=200 (nimero
suficientemente alto para simular um engaste) e R2=0. Das férmulas usuais para barras, tem-

V 3El 30,75
se —= —3 = 3

D h 1
obtém-se K = 1,52.

e, portanto, S=2,25. Colocando esses valores na equacdo acima,
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2.8 Resisténcia ao deslocamento horizontal do andar

VISSER (1995) propde a equacdo 2.58 como adequada para analisar a estabilidade
de um andar.

P

R,=R.- a C (2.58)

Nessa equacdo, R, éarigidez do portico ao deslocamento lateral em 12 ordem, R,

a rigidez do pdrtico a0 deslocamento lateral considerando efeitos de 22 ordem, Y eo

carregamento em cada coluna dividido por sua altura, e C é uma constante calculada para
cada coluna. Por rigidez ao deslocamento lateral entenda-se simplesmente a proporgéo entre
a forga cortante total aplicada a0 andar e seu deslocamento lateral. A idéa por trés dessa
equagdo é que o portico possui umaresisténeiainicial, que vai sendo diminuida pelos efeitos
PD e Pd em cada coluna. Caso a coluna sgja bi-rotulada, o efeito Pd é nulo, e C=1. Caso a
coluna segja engastada, esse efeito € mais importante e C pode acangar um maximo
ligeiramente maior que 1,2.

Um modo de determinar a carga Ultima de um andar por instabilidade lateral,

dispensando o uso do comprimento efetivo, seria igualar o valor de R., a zero, ou sgja, a

carga Ultima seria aguela que deixa indeterminado o deslocamento lateral do portico.
Nas formulas de VISSER (1995), C é dado por:

C=1+b%g (2.59)
com
1
b=———— .
a1 (2.60)
4+ - =
2 R, 6

em que



a:1(2+Rl) R,
2 R, +R,+R,R,
e
m a a 1 m 1
g=—- —- +
2 24 6R, 6b R, 120
com

a a 1 1
~+

6 2R, 2 24

1+i+i

1 IQZ

Para a maioria dos casos préticos, € possivel fazer um célculo aproximado tomando
C como 1,2 para colunas engastadas e 1,0 para colunas bi-rotul adas.

2.9 Consider acbes adicionais

Como resultado da pesquisa bibliogréfica o que se apresenta neste trabalho é uma
andlise das ssimplificagdes usuais utilizadas por alguns autores, comparagcdo de resultados e
proposta de verificagdes complementares &juel as previstas na Norma Brasileira.

Para verificar as diversas alternativas o primeiro passo foi construir um programa
para cllculo em primeira e segunda ordens, com diversas possibilidades em termos de
considerar ligacOes e vinculagdes elasticas. Com isso serd possivel analisar cada um dos

processos simplificados, verificando a possibilidade de propor alguns deles ou uma

combinac&o deles para uso prético.

(2.61)

(2.62)

(2.63)
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3 EFEITOS DE SEGUNDA ORDEM EM

PORTICOSPLANOS

3.1 Apresentacdo do programa

Embora os métodos analisados neste trabalho n&o tenham, por principio, necessidade
de intensos processamentos numéricos, julgou-se adequado escrever rotinas de computador
como complemento ao trabalho. Essas rotinas tem trés objetivos:

-0 primeiro, que requer apenas céalculos lineares em 1% ordem, é fornecer valores
para a utilizacdo dos métodos que ndo possam prescindir de uma estimativa dos esforgos no
pértico;

-0 segundo, calcular de modo sistematizado coeficientes e parametros, agilizando
assim arepeticéo de testes;

-0 terceiro, que requer célculos de 2* ordem, é fornecer valores de esforcos que
possam ser comparados aos resultados obtidos com as formulages tratadas por diversos

autores, referidos no capitulo 2.

O método de célculo de esforgos utilizado é o usual nos programas de célculo
matricial: determina-se, inicialmente, uma matriz de rigidez para cada um dos e ementos
(colunas e vigas), relacionando esforgos a deslocamentos. Constréi-se a matriz de rigidez
global do portico, os carregamentos nodais e de barra, levando-se em conta as vinculagdes
rigidas e el &sticas nas extremidades das barras (nesse caso, tomadas como molas aplicadas ).
Resolvendo-se 0 sistema de equagdes, obtém-se o vetor de deslocamentos globais do pértico.
A partir desse vetor, obtém-se, por correspondéncia entre coordenadas, os deslocamentos dos

elementos e, a partir desses, seus esforcos. Para 0 célculo em segunda ordem, repete-se esse
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procedimento até que se abtenha convergéncia dos resultados, tomando-se 0 cuidado de
atualizar a matriz de rigidez dos elementos com os efeitos de segunda ordem em fungdo da
ultima aproximacao disponivel para seus esforgos.

Sera apresentado um exemplo de célculo de pértico para mostrar que tipo de
resultados o programa fornece e obter umaindicagdo da consisténcia e confiabilidade de seus

resultados.

3.1.1 Matriz derigidez dos elementos

A matriz de rigidez dos elementos (colunas e vigas), para as coordenadas locais
indicadas na Figura 3.1 foi mostrada no item 2.2, ou sgja, a matriz de CHEN (1996) para
barras em 2% ordem. Deve-se lembrar que seus valores em 2* ordem devem ser corrigidos em

funcdo dos esforgos locais. Além disso, serd necessé&rio corrigir a matriz para incluir duas

molas definidas por valores adimensionais R, e R, [M/rotagao/(EI/L)].

2 5
P
=\ =N\
1 < R, R, ¢
3 6

Figura 3.1 - Coordenadas Locais

Tendo-se paraabarrasem mola{P} =[R] {u}, tem-se para a barra com mola:
{P}=[R,{u b com  {u}={u}+[m]{F} (31)

A matriz de rigidez [ R, ], com molas, pode ser aobtida a partir da matriz [R]

observando-se que:

{P}=[RI{u}=[R,){ {u}+[M][RI{u} }=[R,][[1]+[M][R[{u} @2

donde:

[RoJ=[R][[1]+[m][R]]* 33
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A matriz[ M ] éumamatriz diagonal que para as coordenadas da Figura 3.1 vale:

&0 u
é u
¢ O ol
é 1 ¥
e R, a
[M]=¢ ( (3.4)
¢ 0 a
¢ o] o U
: 24
e R,H
3.1.2 Coordenadas globais

Para cada patamar do portico (incluindo o solo) haverdo 2 coordenadas para cada
coluna (deslocamento vertica e rotacdo) e uma coordenada adicional (deslocamento
horizontal). Dessa maneira, tem-se coordenadas, por patamar, em niimero igual a duas vezes
0 numero de colunas mais um, para um total de patamares igual ao nimero de andares mais

um. A numeracdo das coordenadas e suas orientagcdes sdo mostradas na Figura 3.2.

j (2nc+1) j(2nc+l) + 2 (+1) (2nc+1) - 3
4 j@2nc+l)+1 4 j(@nc+l)+3 4 (+1)(2nc+l) -2
T A 4 , /d
andar | (] ”, ", y )
(+1) (2nc+1) - 1
col. 1 col. 2 col. nc

Figura 3.2 - Coordenadas Globais por Andar

3.1.3 Matriz derigidez global

A montagem da matriz é feita seguindo a seqiéncia:

- calcula-se as matrizes de rigidez de cada um dos el ementos;
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-estabelece-se a correspondéncia entre as coordenadas dos elementos e as
coordenadas globais;

- adicionam-se os valores da matriz de rigidez dos elementos aos valores da matriz
de rigidez nas coordenadas correspondentes;

- adicionam-se as molas internas entre andares (simulagéo de contraventamento). As

matrizes de rigidez das molas sdo bem simples, como segue:

(3.5)

D> D~
= ~
>

[ ey and

- adicionam-se 0s apoios. Aqui, 0s apoios sao modelados como molas que impedem
0 deslocamento horizontal do andar, deslocamento vertical e rotacéo de cada n6 da base. A
rigidez de cada uma dessas molas é dada por um vaor adimensional, funcdo das
caracteristicas da coluna sobre ele. Os valores resultantes sao adicionados adiagonal da

matriz de rigidez, nas coordenadas relativas ao deslocamento de cada uma.

3.1.4 Solucéo do sistema de equagdes

A solugdo do sistema de equacBes € obtida pelo méodo de Gauss, com

pivoteamento nas linhas e colunas.

3.1.5 Obtencéo dosresultados nos elementos

Obtém-se novamente a matriz de rigidez do elemento e também os seus
deslocamentos; para isso, verificase novamente a correspondéncia entre as coordenadas
globais do portico e as coordenadas dos elementos. Os deslocamentos de um elemento em
uma dada coordenada serd 0 mesmo que o deslocamento do poértico na coordenada
correspondente, tomando-se o devido cuidado com o gjuste de sinais.

Obtidos os deslocamentos, os esfor¢os nos elementos séo cal culados multiplicando-
se a matriz de rigidez do elemento pelo vetor constituido pelos deslocamentos. Ao final,
toma-se o cuidado de subtrair dos giros nas extremidades o giro advindo da rotacdo das

molas, obtendo-se, assim, o0 giro na extremidade da barra sem mola.
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3.1.6 Convergéncia dos resultados

Para obter os esforcos no pértico em 2% ordem, é necessario repetir o processo de
calculo sucessivas vezes, ja que a matriz de rigidez dos elementos depende do calculo dos
esforcos. A cada passo, os esforgcos calculados convergem para os valores corretos e,
portanto, mais precisa € amatriz derigidez. A partir da obtencdo de uma aproximacgao inicial
para a matriz de rigidez global, utilizando andlise em 1* ordem, o processo segue a

sequéncia

-resolver o sistema de equagdes resultante;

-recalcular os deslocamentos e esforcos nos elementos a partir do vetor de
deslocamentos global e, a partir deles, remontar as matrizes de rigidez dos elementos e a
matriz derigidez global;

-multiplicar a nova matriz de rigidez pelo vetor de deslocamentos, obtendo uma
aproximacgdo do vetor de carregamentos;

-verificar se a diferenca entre essa aproximacéo e o vetor de carregamentos esta

dentro de uma dada margem de erro. Enquanto n&o estiver, repetir todos 0s passos.

3.2 Exemplo 1 - Validagéo do programa

Sera calculado o pértico mostrado na Figura 3.3, com carga critica calculada por
MCMINN (1962) e ANTUNES (1972). Foram utilizadas unidades inglesas para permitir
comparagao; 0s numeros anotados junto & barras correspondem aos momentos de inércia
emin’.

Em relacdo ao portico tratado pelos outros autores, preferiu-se trabalhar com cargas
egquivalentes aplicadas aos nés e adicionar uma carga lateral de 50 tons no Ultimo pavimento
para ampliar os deslocamentos na andlise de segunda ordem. Os resultados obtidos foram

coerentes, COMO se vera na andlise a seguir.
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Figura 3.3 - Portico do Exemplo 1

3.2.1 Entrada de dados

A entrada de dados é feita incrementando o cédigo fonte conforme necessario. No

caso do portico da Figura 3.3, foram criadas as seguintes classes:

class predio : public prop_predio {
public:

virtual double getA (int,int) const { return 1000;} ;

virtual double getEcol(int,int) const { return 13500;} ;

virtual double getlcol(int i,int j) const {
if (i==0) if (j==1) return 602; else return 322;
if (i==1) if (j==1) return 460; else return 322;
if (i==2) if (j==1) return 378; else return 271,
if (i==3) if (j==1) return 221, else return 208;
return 115;

b

virtual double getLcol(int i) const {
if (i==0) return 180;
if (i==1) return 177,
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if (i==2) return 177,
if (i==3) return 189;
return 183;
b
virtual double getR1col(int i,int j) const { return 100000;};
virtual double getR2col(int i,int j) const { return 100000;};
virtual double getEbeam(int,int) const { return 13500;};
virtual double getlbeam(int i,int) const {
if (i==4) return 492,
return 1226;
¥
virtual double getl beam(int) const { return 279;};
virtual double getR1beam(int,int) const { return 100000;} ;
virtual double getR2beam(int,int) const { return 100000;} ;
virtual double getmolah() const { return 100000;} ;
virtual double getmolav() const { return 100000;};
virtual double getmolag() const { return 100000;} ;
virtual double getmolainterna (int) const { return 0;};
h
classload : public load_predio {
public:
doubleval;
void setval (doubleval ) {va =va _;};
virtual double getLoadH (int i) const {return ((i==4)?750:0);};
virtual double getLoadV (inti,int j) const {
doubleret = -2*vdl,;

if j==1) ret*=2;
if (i==4) ret/=2;
return ret;

3

virtual double getMargemH () const {return 0.1;};
virtual double getMargemV () const {return 0.1;};
virtual double getMargemG () const {return 0.1;};

h
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3.2.2 Deslocamentos horizontais

Utilizando os dados mostrados na Figura 3.3 foram adicionadas instrugdes para que
0 programa tabelasse os deslocamentos horizontais do topo do pértico em fungdo do valor
do paré@metro F que define o carregamento. O resultado esta mostrado no gréfico da Figura
3.4.

300
l

——1a ordem
—#&— 2a ordem
= = McMinn 112,8

= = Antunes 114,0

200

(in)

100 /

B

0 20 40 60 80 100 120 140
Valores de F (ton)

Deslocamento horizontal do ultimo andar

Figura 3.4 - Deslocamento Horizontal do Ultimo Andar

Osvalores FM = 112,8 e FA = 114,0 como carregamentos criticos foram calculados
respectivamente por MCMINN(1962) e ANTUNES(1972) utilizando métodos diferentes e
considerando, ainda, carregamento distribuido ao invés de nodal e auséncia de carregamento

horizontal.

3.2.3 Determinagdo do andar critico

No item anterior, foi mostrado o deslocamento horizontal do pértico como um todo.
Entretanto, é interessante saber qual dos andares do pértico é responsavel pelainstabilidade,
com o objetivo de evitar problemas localizados de instabilidade. Para isso, o programa foi
instruido a gerar uma tabela de deslocamentos separada para cada um dos andares,

mostrando agora, por simplicidade, ndo os deslocamentos horizontais mas a proporcéo entre
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os deslocamentos horizontais em 2% ordem e 1% ordem, conforme mostrado no gréfico da

Figura 3.5.

10

—— 1o andar
—=&— 20 andar
—4— 30 andar

40 andar
—*— 50 andar

deslocamentos 2 ® ordem/1 *ordem

0 20 40 60 80 100 120
Valores de F (ton)

Figura 3.5 - Razdo de Acréscimo por Andar

Note-se que 0 1° e 0 2° andares tém um aumento significativo no deslocamento

relativo, antes dos outros.

3.2.4 Contraventamento

No item anterior, foi mostrado que os dois primeiros andares sdo responsaveis pela
instabilidade do pértico. Para evitar desperdicio no dimensionamento, é adequado garantir
gue todos os andares percam a estabilidade mais ou menos ao mesmo tempo. Uma maneira
de garantir isso é contraventar os dois primeiros andares; aqui, 0 contraventamento sera
simulado como uma mola que restringe o deslocamento relativo entre andares consecutivos.

O programa foi instruido a gerar novamente uma tabela de valores de deslocamento
relativo, mas, agora, com uma carga fixa correspondente a F=70 ton, e variando arigidez do
contraventamento nos 1° e 2° andares, de 0 a 29 ton/in. Os resultados obtidos estéo

mostrados no gréfico da Figura 3.6.
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Figura 3.6 - Escolha de Contraventamento

Note-se que para valores de contraventamento de aproximadamente 10 ton/in
alcanga-se um certo equilibrio entre os véarios andares. Segundo SALMON & JOHNSON
(1996) a érea de contraventamento pode ser relacionada facilmente arigidez relativa dos
andares. Assim, um andar de altura h onde se pretenda contraventar um dos v&os de largura
L com barrasinclinadas, conforme mostrado na Figura 3.7.

Figura 3.7 - Célculo de Contraventamento

A forgaaxia pode ser relacionada ao deslocamento:

N :% Dcosa (3.6)
donde;

2
F=N cosa :% D% %z E';;L D (3.7)
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e portanto arigidez relativa fornecida pelo contraventamento é dada por:

2
R=, AL (3.8)

/ h2 + LZ 3
3.2.5 Deslocamentos horizontaisincluido o contraventamento
O gréfico da Figura 3.8 mostra a mesma relagdo entre acréscimos de deslocamentos

SO que agora incluindo o contraventamento determinado no item anterior. Note-se que, o

portico ganhou resisténcia e teve melhor desempenho.

30

—+— 10 andar
—=— 20 andar
—4— 30 andar

40 andar [
—*—50 andar

N
o

[N
o

B

=

|

Deslocamentos 2 2ordem/1 ?ordem

0 20 40 60 80 100 120 140
Valores de F (ton)

Figura 3.8 - Razdo de Acréscimo com Contraventamento

3.2.6 Momentos e cortantes nas colunas e vigas

Conforme possibilidade anteriormente comentada, foram cal culados a guns esforgos
internos no pértico para um valor, por exemplo, de F=80. Os momentos fletores em primeira
ordem estdo mostrados na Figura 3.9 e os em segunda ordem na Figura 3.10; os esforgos
cortantes em primeira ordem estdo na Figura 3.11 e os correspondentes em segunda ordem

na Figura3.12. Convém observar que aqui 0 contraventamento continua incluido.
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Figura 3.9 - Momentos Fletores em Primeira Ordem
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Figura 3.10 - Momentos Fletores em Segunda Ordem
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3.3 Modelo de calculo de instabilidade
Conforme comentado na Introducéo, o valor de K de uma coluna € tomado como
funcdo de um modo de flambagem e de hipdteses sobre seu comportamento. Para que esse

valor de K seja representativo, € necessério escolher um conjunto de hip6teses que se julgue
adequado. Assim sendo, ao longo deste trabalho, todos os métodos de determinacédo de K

partem de um modelo que pode ser descrito principal mente pelas seguintes hipoteses:

-a contribuicdo do portico aestabilidade de uma coluna é tomada como um conjunto

de duas molas de resisténcia arotagéo, com rigidez suposta constante e de valor determinado
segundo se julgar adequado;
-consideram-se dois possiveis modos de instabilidade: um andar pode sofrer

deslocamento relativo entre o topo e a base, até um ponto em que esse deslocamento seja
instéavel, ou uma coluna pode se desestabilizar isoladamente, contando com o apoio das

colunas vizinhas.
Uma representacéo dessas hipéteses pode ser vista na Figura 3.13, semelhante aos

model os ja apresentados nos itens 2.6 e 2.7.

© )
@

Figura 3.13 - Representacdo das Hipdteses

3.4 Validade dos modelos
Para verificar a validade dos modelos estudados foram analisados alguns exempl os.

Note-se que todos eles sdo ilustrativos, ndo se devendo supor que sejam estruturas reais.
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3.4.1 Exemplo 2 - Pértico com nésrigidos

Seja 0 portico de nds rigidos mostrado na Figura 3.14.

I 1 1 1
IF 1150 F | 150 F IF
\ \l \ \i 40 kN
L e
1 (N 1 [l B
iF o75Fi|io7sF  o7sFi]iosF F o
J 1]y |y 1|
e 075F1|lo75F  o075Fi|lo7sF HE
40 kN
L vy |y W_.
77 TIIT7. 7777 7777 mm
| 3500 | 3500 | 3500 |
T T T T

6 4
T vigas = L colunas =25.10 mm
E = 205 kN / mm®

A colunas = 2500 mm

Figura 3.14 - Exemplo2 - Portico com Nos Rigidos

O segundo andar desse prédio sera calculado pelos abacos da Norma Brasileira.

Inicialmente, é preciso obter o valor de G ( que sera calculado com o coeficiente a , presente

naNorma, igual al, jaque aqui se desgjaum valor tedrico, sem corregdes empiricas):

- colunas externas:

Ga= Gb = (2*25000000/2250) / (25000000/3500) = 3,111

- colunas internas:

Ga = Gb = (2*25000000/2250) / (2* 25000000/3500) = 1,555

Colocando esses valores no abaco para porticos deslocaveis, obtém-se:

K para as colunas externas, aproximadamente = 1,80

K paraas colunas internas, aproximadamente = 1,45
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Note-se que daqui obtém-se a diferenca de carregamento entre os pilares centrais e
os laterais, ja que o método da Norma, por analisar cada coluna isoladamente, "pede" um

modo de carregamento determinado em fungéo de cada coluna:

2
F)imemo _ K externo

P - K 2int erno

externo

=154 (3.9

Para efeito de comparacdo com esses valores, foram calculados os efeitos de
segunda ordem para esse pértico, conforme programa para computador apresentado no
Apéndice. Na Figura 3.15 estd mostrado o gréfico com os deslocamentos entre cada um dos

andares, ou sgja, para cada andar, a diferenca entre o deslocamento do topo e o da base.

—+— 1o andar
—=&— 20 andar
—~— 30 andar
= = = Fcritico

Deslocamento horizontal relativo
o (mm)

Mkﬁ%

0 5('JO 10'00 1500
Valores de F (kN)

Figura 3.15 - Deslocamento Horizontal Relativo

Em seguida, utilizando 0 mesmo programa, foi obtido o grafico mostrado na Figura
3.16 com os valores da forca normal e o comprimento efetivo correspondente supondo essa
forca normal como carga critica em cada barra do 2° andar, para uma variagédo do parametro

F semelhante ado gréfico da Figura 3.15 anterior.
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1,45 (NB)
1,47

1,80 (NB)
85

Note-se que, conforme o portico perde estabilidade, o valor de K calculado pelo

programa vai em diregcdo ao fornecido pelo &baco da Norma (K=1,85 e 1,75 para as colunas

externas, contra 1,80 fornecido pela Norma, e K=1,47 para as colunas internas, contra 1,45

fornecido pela Norma).

3.4.2 Exemplo 3 - Pértico com ligagOes rigidas modificado

Considere-se agora 0 mesmo portico, mas com os carregamentos invertidos (ou sgja,

as colunas externas recebem agora 1,5 vezes o carregamento das centrais) e a viga central

enrijecida com um novo | de 450000 cm®. Um esquema desse novo pértico pode ser visto na

Figura3.17.

Figura 3.17 - Exemplo3 - Portico com Ligacdes Rigidas Modificado
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Deve-se agora tentar calcular o valor do comprimento efetivo continuando a enfocar
apenas 0 2° andar. O uso do &baco da Norma nessa situagdo néo parece adequado: o
mecanismo de funcionamento desse pértico faz com que as colunas internas, pouco
carregadas, contribuam com a resisténcia das colunas externas, e as equagdes que geraram 0
abaco da Norma ndo prevéem essa possibilidade. Assim, inicialmente poder-se-ia recorrer &
equagles de ARISTIZABAL-OCHOA (equacdo 2.44).

Para 0 uso dessas equacles, entretanto, € necessario calcular a rigidez arotacéo das
extremidades da barra. ARISTIZABAL-OCHOA (1996) e CHEONG-SIAT-MOY (1999)
sugerem que esse parametro possa ser calculado com suficiente precisdo aplicando-se uma
carga horizontal ao portico, e tomando-se o valor da rigidez arotacdo em uma extremidade
como sendo a razéo entre 0 momento naquela extremidade e a rotagéo do n6 correspondente
do portico. Foi preparado um programa, constante do Apéndice, que calcula apenas em 1°
ordem o portico em questdo com o valor de F=750 (o carregamento ja inclui cargas
horizontais). O valor de F é arbitrario, apenas para permitir que o programa calcule
automaticamente a proporcao entre as cargas na coluna. Os valores gerados pelo programa
estdo na Tabela 3.1.

Tabela3.1 - Vaores parao calculo de K. Pértico com ligagdes rigidas modificado.

1% Coluna 2% Coluna 3% Coluna 4% Coluna
a 2233 1495 1507 2265
b 5,125 x 10 5,125 x 10 5,125 x 10 5,125 x 10
g 2250 2250 2250 2250
Rotacéo 0,003960 0,002367 0,002398 0,003999
Néinferior
Rotacéo 0,002597 0,001745 0,001792 0,002644
NOsuperior
M inferior 11320 29710 29220 10760
M superior 17530 32550 31980 16920
Rinterior 1,2550 5,5120 5,3500 1,1810
Rsuperior 2,9650 8,1860 7,8360 2,8100
r 0,2950 0,6475 0,6407 0,2825
ro 0,4970 0,7318 0,7232 0,4837
Karistizasar | 1,35 1,68 1,67 1,36
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Adicionalmente, pode-se comparar esses valores com os fornecidos pelas equagdes
de CHEONG-SIAT-MOY (2.57). Para isso, é necessa&rio estimar o valor de rigidez |ateral
disponivel para cada coluna. Tendo essarigidez S, no item 3.6 sera fornecida uma série de
abacos que se julgou apropriado serem construidos, dada a semelhanca forma com os
abacos da Norma Brasileira. Para determinar S, aquele autor sugere o seguinte método
empirico: suponha-se que cada coluna possua uma rigidez inicial ao deslocamento lateral,
chamada S, que pode ser entendida como a intensidade com que a coluna gjuda o andar do
portico aresistir ao deslocamento horizontal entre o patamar de cima e o patamar de baixo.
Suponha-se, ainda, que, no instante em que 0 andar perde a estabilidade, a sua rigidez sgja
totalmente redistribuida e cada coluna receba um quinhdo S darigidez lateral total do andar
e que sgja proporcional asua necessidade. Ao final, a rigidez que a coluna dispde para
resistir aflambagem éde S=S; - S,

A rigidez de que uma coluna dispde no momento da instabilidade € atotal, subtraida
apenas aquela que tem origem em sua propriaresisténcia. O valor de S pode ser facilmente
estimado como sendo a forca cortante na barra em relagdo ao deslocamento lateral relativo
do topo do andar, para uma analise em 1% ordem. A rigidez total lateral do pdrtico pode ser
tomada como a forgca horizontal total aplicada a0 andar em relagdo &uele mesmo
deslocamento, ou simplesmente como a soma das rigidezes individuais das colunas, caso ndo
haja contraventamento. A "necessidade” de apoio pode ser tomada como a perda de rigidez
imposta ao andar pela coluna, conforme VISSER (1995), ou sgja, CP/h (equagéo 2.58).

O mesmo programa, apresentado no Apéndice, calculou os valores de rigidez para a
equacdo de ARISTIZABAL-OCHOA (2.44), e também emite esses valores. Aqui, o valor de

C é aproximado para 1,2 paratodas as colunas. Os nimeros sdo mostrados na Tabela 3.2.

Tabela 3.2 - Vaores para o calculo de K. Pértico com ligagdes rigidas modificado.

1% Coluna 2% Coluna 3% Coluna 4% Coluna
S =Resisténcia|1,315 2,838 2,789 1,262
lateral 1% Ordem
P(1+0,2) 2680 1794 1809 2718
S =Resisténcia|2,443 1,635 1,649 2,478
lateral
Requisitada
S=(S-S)/(EI/IL®) |2,506 -2,673 -2,535 2,703
K prOGRAMA 1,36 1,68 1,68 1,36
K ABaco 1,30 1,70 1,70 1,30




Os valores de CHEONG-SIAT-MOY séo préximos daqueles de ARISTIZABAL-
OCHOA. Note-se ainda que o valor de S é positivo para as colunas laterais e negativo para
as colunas centrais. 1sso significa que as colunas laterais recebem apoio para manter a
estabilidade, enquanto as colunas centrais perdem estabilidade por fornecerem apoio &
outras. Para verificar esses resultados, pode-se novamente examinar o comportamento em 2°
ordem do pértico. Conforme resultados obtidos com o programa para computador, tem-se 0

gréfico da Figura 3.18, que mostra o deslocamento entre o topo e a base do 2° andar.
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Figura 3.18 - Deslocamento Horizontal Relativo
Novamente, utilizando-se o programa desenvolvido, obtém-se o grafico mostrado na
Figura 3.19 com os valores da for¢ca norma e dos comprimentos efetivos correspondentes
em cada barra do 2° andar. Pode-se verificar que, conforme o andar perde estabilidade, os

valores de K caminham para os val ores anteriormente cal culados.
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3.4.3 Exemplo 4 - Pértico com ligagOes semi-rigidas

Para ilustrar os métodos de célculo estudados, seja agora o caso de se analisar o
pértico apresentado na Figura 3.20, que corresponde a0 mesmo do Exemplo 3, mas agora
com mola nas extremidades de cada viga, representando uma ligagdo semi-rigida nos pilares.
Sejam todas as rigidezes iguais ao adimensional 12, relembrando que esse valor é compativel
com o dea = 0,67 daNorma Brasileira. Os valores encontrados encontram-se na Figura 3.21

enaFigura 3.22.
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Figura 3.20 - Exemplo 4 - Portico com Ligacdes Semi-Rigidas
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Os vaores de K atendem aos valores anteriores, com perturbacdo acentuada nas

vizinhangas da carga critica, F » 1280 kN, com uma redistribui¢o de esforgos normais.

Apresenta-se aseguir as Tabelas 3.3 e 3.4 similares duel as obtidas para o exemplo 3.

Tabela 3.3 - Vaores para o calculo de K. Pértico com ligagBes semi-rigidas.

1% Coluna 2% Coluna 3% Coluna 4% Coluna
a 2233 1493 1509 2265
b 5,125 x 10 5,125 x 10 5,125 x 10 5,125 x 10
g 2250 2250 2250 2250
Rotacao NOipserior | 0,005681 0,003834 0,003858 0,005711
Rotacéo 0,003620 0,002770 0,002802 0,003652
NOsuperior
Miinferior 8794 29490 29120 8378
M superior 18180 34340 33940 17760
Rinterior 0,6796 3,3770 3,3140 0,6441
Raperior 2,2050 5,4430 5,3160 2,1340
r 0,1847 0,5296 0,5249 0,1767
ro 0,4236 0,6447 0,6393 0,4157
K ARISTIZABAL 1,56 191 1,90 1,55




Tabela 3.4 - Vaores para o calculo de K. Pértico com ligages semi-rigidas.
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1% Coluna 2% Coluna 3% Coluna 4% Coluna
S 0,945 2,237 2,210 0,916
=Resisténcia
lateral 1°
Ordem
P(1+02) [2680 1791 1810 2718
S 1,878 1,255 1,269 1,905
=Resisténcia
lateral
Requisitada
S=(S- 2,074 -2,181 -2,091 2,199
S)/(EI/L?)
Keroorama | 1,55 1,92 1,90 1,54
K aBaco 1,63 2,03 2,03 1,63

3.4.4 Exempl o5 - Portico com pilar de extremidade rotulado

Seja o caso do portico da Figura 3.23, onde estdo mostradas apenas as modificagdes

em relacdo ao exemplo 3. Novamente, na Figura 3.24 e Figura 3.25 estdo mostrados o0s

resultados.
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Figura 3.23 - Exemplo5 - Pdrtico com Ligacdes Rigidas e Coluna Articulada
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Apresenta-se a seguir as Tabelas 3.5 e 3.6 ,também similares &uelas obtidas para o

exemplo 3.



Tabela 3.5 - Valores para o célculo de K. Pértico com pilar de extremidade rotulado.
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1% Coluna 2% Coluna 3% Coluna 4% Coluna
a 2244 1476 1512 2269
b 5,125 x 10 5,125 x 10 5,125 x 10 5,125 x 10
g 2250 2250 2250 2250
Rotacéo 0,001726 0,005300 0,004794 0,007180
Néinferior
Rotacéo 0,001255 0,003618 0,003425 0,004464
NOsuperior
Miinferior 982 30460 35960 9488
M superior 929 38130 42190 21860
Rinterior 0,2496 2,5230 3,2930 0,5802
Rsuperior 0,3250 4,6270 5,4090 2,1500
r 0,0768 0,4568 0,5233 0,1621
ro 0,0978 0,6066 0,6432 0,4175
K ARISTIZABAL 1,69 2,09 2,06 1,68

Tabela 3.6 - Valores para o célculo de K. Pértico com pilar de extremidade rotulado.

1° Coluna 2% Coluna 3% Coluna 4% Coluna
S =Resisténcia|0,0542 1,944 2,215 0,889
lateral 1°
Ordem
P(1+0,2) 2244 1771 1814 2722
S =Resisténcia| 1,339 1,057 1,082 1,624
lateral
Requisitada
S=(S- 2,855 -1,972 -2,518 1,635
SI/(EI/L3)
K prOGRAMA 1,70 2,08 2,06 1,67
K ipaco 1,70 2,16 2,09 1,65
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3.4.5 Exemplo 6 - Pértico contraventado

Um beneficio indireto da equagdo 2.44 ¢é a possibilidade de se poder estimar um
contraventamento. Considere-se 0 exemplo 5 mas agora com duas barras diagonais por
andar, conforme mostrado na Figura 3.26. A escolha do contraventamento pode ser feitacom
a gjuda das informacfes contidas nos gréficos da Figura 3.27, nos quais foram considerados

os mesmos valores de R; e R,, mas, agora, variando-se valores positivos de S.

Figura 3.26 - Exemplo 6 - Pértico com Contraventamento

20 % 20 I
—+1lacoluna —— la coluna
N —=-2a coluna —=-2a coluna
—+—3acoluna =~ 3acoluna
AN .
15 . 4a coluna iy 4a coluna
Ny - .
RN ¥
s
n . e
- ~L P _
- — —_ " —
10 = 10 i — Ay
— — }\;}\)\‘\ N —
. e \i
] X '
x e ®
Py °
8 os S 05
@ 3
4 <]
s ®
< >
>
0,0 0.0
o 10 20 30 40 0 10 20 30 40
Contraventamento (kN/mm) Contraventamento (kN/mm)
20 I
——1a coluna
—=—2a coluna
—#— 3a coluna
4a coluna
15
-~
— S
=
— S
10 = B on
X ——
— N
*\*\N‘k‘ ~
x \’
3
» 05
2
S
<
>
00
0 10 20 20 40
Contraventamento (kN/mm)

Figura 3.27 - Escolha de Contraventamento



71

Note-se que, nesses gréficos, para um valor de contraventamento de 20kN/mm, na
maioria dos andares os valores de K ficam em torno de 1. Como o objetivo do
contraventamento € aproximar a estrutura de um pértico indeslocavel, e o uso de K=1 é
€comum NEesses casos, esse valor de contraventamento parece adequado.

Utilizando a equaczo 3.8, para R=20 kN/mm, obtém-se uma &rea A=574 mm?. Essa
area corresponde a 23% da area de uma coluna.

Para esse exemplo, os deslocamentos relativos entre os andares e as forgas normais
nos pilares, obtidos do programa para célculo em 2°* ordem, encontram-se nas Figuras 3.28 e
3.29.
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Embora a resisténcia do pértico tenha aumentado significativamente, o objetivo de
atingir K»1, mesmo para as colunas criticas, ndo foi alcangado. Esse fato deve ser esperado
por duas razdes. em primeiro lugar porque os coeficientes de mola utilizados no calculo do
contraventamento referem-se ao edificio ndo contraventado, e ndo sdo perfeitamente validos
para o edificio contraventado e, em segundo lugar, porque o modo de flambagem é outro,

tipico de pértico indeslocavel.

3.5 Andlise simplificada do deslocamento lateral dos andares

Uma vantagem do model o adotado € a possibilidade de fazer um célculo intuitivo da
influéncia dos efeitos de segunda ordem. Sera apresentada na seqiiéncia uma formulagdo que
pretende determinar a influéncia dos efeitos de segunda ordem na rigidez ao deslocamento
de um andar.

Considere-se inicialmente um andar, cujas colunas estejam submetidas a esforgos

axiais, e que possuam umarigidez R, ao deslocamento lateral. Com isso, tem-se:
V
d, =— 3.10
"TR, (3.10)

onde d, é o deslocamento lateral relativo entre o topo e a base do andar e V € o esforgo
cortante resultante no andar. Desgjando-se conhecer a influéncia dos efeitos de segunda
ordem de uma carga axial sobre essa resisténcia, pode-se, segundo sugestéo de VISSER
(1995), separar os efeitos dessa carga em dois; um efeito "P-d", que diminui a resisténcia
lateral da coluna, e um efeito "P-D", que contribui para desestabilizar o andar, conforme

mostrado na Figura 3.30.

Figura 3.30 - Efeitos P-D e P-d
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Para determinar o efeito da carga axial sobre a resisténcia lateral de uma coluna,
deve-se equacionar sua resisténcia levando em conta esses efeitos. O modo mais simples é
adotar uma matriz de rigidez para barras em 2% ordem, aqui tomada como sendo a matriz
mostrada em ANTUNES (1978). Para que ela possa ser utilizada, deve-se, entretanto,
recalcular o valor do coeficiente m para a situagdo mostrada na Figura 3.30.b.

Fazendo essa superposicdo observa-se que o coeficiente de instabilidade m tende a 1.

Esse coeficiente foi introduzido para a situagdo mostrada na Figura 3 31.

1/L
P

P
5
v

BA

_\M
N

Figura 3.31 - Equilibrio de uma Barra

Da condigéo de ser nulo 0o momento em relagéo a B tem-se:

'MAB' MBA +F1+VL=0 (311)

Definiu-se m de forma que:

+
mV=MAB Mea _2s(1t+c)k (312)
L L2

Com F tendendo ter a orientacdo da reta que contém os apoios, na equacdo 3.11, de

equilibrio, desaparece a parcelaem F com m portanto tendendo a 1.

Mg * Mg,
L

Devidamente adaptada para as coordenadas mostradas na Figura 3.32, essa matriz

V= (3.13)

pode ser tomada como:
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Figura 3.32 - Coordenadas Locais de VISSER

¢ sL -s(i+c) scL g
¢ u
(R]=P: & s(1+c) 2s(1+c) - s(1+c)y
p2é L y
§ scL  -s(1+c) sl 3
e b
(3.14)
lembrando que:
_p’El
P = X (3.15)

Utilizando 0 mesmo procedimento descrito no item 3.1.1, acrescentam-se as molas a

matriz derigidez:
[R.]=([1]+[M][RD (3.16)

Como, por hipétese, as molas prendem a coluna a um engaste, sO € possivel aplicar
deslocamentos horizontais amatriz [ R, ]. Aplicando esse deslocamento, tem-se 0 vetor de

forgas correspondente na coluna:

100 1 - s(1+c)R1(— Ry - s+sc) u
{F)=[Rm] t1y= > i3 — 2__}s(1+ o) sRy+scRy- 2R(R - Ry +sch)/L§_', (3.17)
to, P § RjR2- Rgs- sRp- s7+s%c g'TI' - s(1+c)sz— Ry - s+53 Ib

Tem-se, assim, que arigidez ao deslocamento lateral dabarra é:
s(1+c)P.

p’(- R\R,- RS- R, - & +32C2)(- R, +SR, - KRR, - Ris+sR,)/L
12 1 2

F(P)=
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(3.18)
Para calcular a perda de rigidez C,_ da coluna em func¢éo de sua carga axia P e seu
comprimento L, pode-se fazer:

F(P)PX_F (0) (3.19)

Tabelando-se vérios valores de C, para diversas condic¢les de engastamento R; e Ry,

C =

conforme os gréficos mostrados na Figura 3.33, percebe-se que o valor de CL, dadas essas
condicdes de vinculagdo, € praticamente constante.
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Rigidez CL

0,05 0,05
0

N !
P /PE P/PE

——R1=15 e R2=50

Rigidez CL

0 02 04 06 08 1
P/PE

Figura3.33 - Valores de C, para diferentes combinacfes de R; e R,

Assim, pode-se obter uma boa estimativa do valor de C, fazendo:

o _HR)-FO

(3.20)
"

1 1
Para P=P: tem-se S:sz e c=1, e paa P=0, temse s=4 e c=—.

Simplificando, obtém-se:
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R, +R.R, +R R
C =122 iz - 4R, 2_ ~ (3.21)
p*(R,R, +4R, +4R, +12) (4R,R, +R,p? +R,p?)

Um abaco com valores de C. em funcdo de R; e R, pode ser visto na Tabela 3.7.

Tabela 3.7 - Abaco para valores de C,

Ry CL Ry
200 To.20 200
50 - 1 L 50
40 - - 40
30 - Loss - 30
20 4 1 L 20
15 | T |15
1010
10 4 1 - 10
8 1 L 8
7 T L7
6 T L 6
1 Loo0s L

A aplicacdo da carga axial P exige que o portico regja com uma carga horizontal

d A A
P Th para manter o equilibrio da coluna. Se o andar, portanto, tem umaresisténcia latera R,

\/ - .
tal que d, = R’ aparece entdo umanovaresisténciaR' tal que:

v+pdh v
dh':—L R'=—
R d,'
VL
d, '= 3.22
" LR-P (322
R'=R - E
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ou sgja, por forcado efeito P-D, aresisténcia ao deslocamento lateral € diminuida de P/L.
Por fim, somando-se todos os efeitos, tem-se, para um andar, R, dado por:

R, =R-3 @+ CL)E (3.23)

onde C_ é no maximo, conforme pode ser visto naTabela 3.7 :

12

C .= el 1=0.2156 (3.24)

L,max

Esse resultado pode ser comparado ao mostrado por VISSER(1995). Note-se que 0
coeficiente C_ recebe esse nome pela semelhanca com o coeficiente C_ utilizado por
LeMESSURIER(1977), por ele chamado de coeficiente de "C arificacao".

3.6 Abacos para célculo isolado das colunas

Uma das vantagens da equacdo recomendada por CHEONG-SIAT-MOY
(equacdn2.52) é a possibilidade de checar cada coluna individualmente, dependendo de
parémetros tomados para ela em fungdo de sua participagdo no andar do portico. Por serem
poucos esses parametros ( impedimento arotagdo na base, impedimento arotacdo no topo,
impedimento a0 deslocamento vertical entre a base e o topo ), a criagdo de &bacos

relacionando esses trés valores ao comprimento efetivo pode auxiliar o calculo manual.

A seguir sd0 mostrados &bacos onde valores de K podem ser tirados a partir de R A
R, eS. Em principio, aquantidade de dbacos que poderia ser tirada é infinita, jaque S varia
de -¥ a +¥. Entretanto, para casos préticos, pode-se obter o valor de K buscando valores
intermediarios entre os abacos agui fornecidos.

A semelhanca com os &bacos da Norma Brasileira ndo é coincidéncia: pode-se
considerar que os abacos da referida Norma sdo casos particulares dos &bacos aqui
fornecidos fazendo S = 0 (pérticos deslocaveis) e S b ¥ (porticos indeslocaveis); o
eguacionamento para esses valores particulares de S leva a expressdes formal mente idénticas
auelas que deram origem aos dbacos da Norma, apesar da aparente diferenca na
apresentacao dos resultados al gébricos.

As Tabelas 3.8 a 3.18, fornecem &bacos para K com variagdo significativadarigidez

adimensional S. Outros resultados podem ser obtidos por interpolacéo.



Tabela 3.8 - Abaco paravaoresde K com S=7,0

R K Rg
10,00 —0,86 —10,00
5,00 T0.90 L 5,00
3,00 T0.95 3,00
2,00 +1,00 2,00
1,50 1 L 1,50
7 +105 -
1,00 1 1,00
] 41,10 B
0,50 TL 0,50
0,40 T2 0,40
_ +113 B
0,30 L1 0,30
0,20 T115 0,20
_ +1.16 B
0,10 1117 0,10
] 4118 -

0,00- -1,19 —0,00




Tabela 3.9 - Abaco paravaloresde K com S=5,0

10,00

5,00
4,00

3,00
2,50

2,00

1,50

1,00
0,90

0,80
0,70
0,60

0,50

0,40
0,30

0,20

0,10

0,00-

1,40

- 1,405

—10,00

—5,00
4,00

—3,00
—2,50

—2,00

—1,50

~1,00
—0,90

—0,80
—0,70
—0,60

—0,50

~0,40
—0,30

—0,20

—0,10

—0,00
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Tabela3.10 - Abaco paravalores de K com S= 3,0

0,50

0,00-

r0,98
1,00

1,10

1,20

1,30

1,40

1,50

1,60

1,70

1,80

-1,81

—0,00
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Tabela3.11 - Abaco paravalores de K com S=1,0

1,50

0,00-

- 1,40

-1,50

- 1,60

1,70

1,80
- 1,90

2,00

—1,50

—0,00

81



Tabela3.12 - Abaco paravalores de K com S=0,5

Ra K Rg
20,00 1,07 — 20,00
15,00 T110 L 15,00
10,00 - 10,00
] +1,20 C
6,00 - 6,00
5,00 7130 - 5,00
4,00 . - 4,00
3,00 41,50 ~ 3,00
2,50 L 2,50
2,00 + = 2,00
1,50 T - 1,50
] 14200 -
1,00 1 - 1,00
] 42,50 B
0,50 T L 0,50
| 13,00 L
43,50
14,00

0,00- -—4,44 — 0,00




Tabela3.13 - Abaco paravalores de K com S= 0,0

0,50-

r1,10

1,50

r 20,00
15,00

10,00

1,50

—0,50




Tabela3.14 - Abaco paravalores de K com S=-0,5

Ry K Rg
20,00 —1,13 — 20,00
15,00 15,00
+1,20
10,00 —10,00
N 41,30 B
B + 1,40 B
5,00 5,00
B 41,50 B
4,00 4,00
3,50 T — 3,50
3,00 4 — 3,00
2,50 T — 2,50
2,00_ I 2,00 — 2’00
1,50 T —1,50
i 4+ 2,50 B
1,00 —1,00
i 13,00 B
—+ 3,50
i 4 4,00 |
0,50 45,00 —0,50
0,40 T 0,40
¥ 10,00

0,30- 1176 0,30




Tabela3.15 - Abaco paravalores de K com S=-1,0

Ra K Rg
20,00 41,16 —20,00
15,00 —+1,20 15,00
10,00 1130 - 10,00
T 41,40 -
5,00 T 150 L 5,00
4,00 - 4,00
3,00 T - 3,00
2,50 12,00 2,50
2,00 T — 2,00
4250
1,50 1,50
N 43,00 B
1,00 1,00
_ =+ 4,00 .
— 45,00 -
_ - 6,00 n
4 7.00

410,00
0,60 =10:43 L 0,60
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Tabela3.16 - Abaco paravalores de K com S=-3,0

30,00

20,00

15,00

10,00
9,00

8,00
7,00

6,00

5,00

4,00

3,50

2,10-

- 1,27
1,30

1,40
1,50

1,60

1,70

1,80
1,90
2,00

2,50

3,00
3,50
4,00

5,00
6,00

9,49

30,00

—20,00

15,00

10,00
9,00

8,00
~ 7,00

6,00

—5,00

4,00

—3,50

—-2,10

86



Tabela3.17 - Abaco paravalores de K com S=-5,0

7,00

6,00

5,50

5,00

4,40

K Rg
—1,42 — 50,00

- 40,00
+1,50 30,00

- 25,00
11,60

20,00
41,70 C

15,00
11,80 14,00

—13,00
+1,90 12,00

11,00
42,00 L
1 10,00
1 — 9,00
1 - 8,00
42,50 -

- 7,00
1300 i

— 6,00

- 5,50
44,00
45,00 - 5,00
46,00 C
47,00 -
410,00 C

-1153 4,40
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Tabela3.18 - Abaco paravalores de K com S=-7,0

60,00
50,00

40,00

30,00

25,00

15,00

14,00

13,00

12,00

11,00

10,00

9,00

8,70

-1,72
1,75
1,80

1,90

2,00

— 60,00
— 50,00

— 40,00
—30,00

25,00

~ 15,00

14,00

~ 13,00
~12,00

~11,00

~ 10,00

— 9,00

- 8,70
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3.7 Obtencao dos coeficientes

Duas caracteristicas do pdrtico devem ser determinadas para utilizar os diversos
processos: 0s valores da rigidez dos engastamento elasticos das colunas e, para a utilizagdo
do modelo de CHEONG-SIAT-MOY e dos abacos do item 3.6, arigidez lateral Sfornecida
a uma coluna. Para o caso de se assumir rotaces iguais em ambas as extremidades da viga,
oposta aextremidade da colunaem andlise, TIMOSHENKO (1961) sugere:

= 6
R = G_, (3.25)

Outra possibilidade é aplicar uma carga horizontal e a partir da relagdo entre o
momento fletor e a rotacdo na extremidade da coluna, obtida em 1% ordem, estimar valores
paa R; e R, Esse procedimento é sugerido por ARISTIZABAL-OCHOA (1996);
CHEONG-SIAT-MOQY (1999) sugere que, paraestimar S, sejaavaliadaarigidez lateral total
do pdrtico em um andar, e que essa rigidez sgja dividida entre as diversas colunas do andar
com o peso (1+C.) conforme tratado no item 3.4.2; ao verificar uma coluna a rigidez S
considerada é igual atotal do andar, subtraindo-se o quinh&o da coluna estudada. Ele deixa
em aberto obter o resultado, para S, em 1* ordem ou em 2% ordem no nivel de carregamento
disponivel.

Pode-se sugerir uma aternativa que é calcular a rigidez lateral total, conforme
VISSER (item 2.8) como:

P
RcZaordem = Rclaordem - é CE (326)
com

C=1+C, (3.27)

Para obter o valor de S subtrai-se desse total a rigidez ap deslocamento lateral da

coluna subtraida, por suavez, de C P/h.
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3.8 Aplicacdo a Norma Brasileira

A resisténcia de calculo para elementos comprimidos mostrada no item 5.3.4.1 da
NormaBrasileira é calculadacomo f ¢ N, , com f c = 0,9 e N, 0 vaor ultimo de carregamento

da coluna obtido pela expresséo
Np =1 QAfy (3.28)

Nessa equacdo, r é funcdo de | , que é funcdo do comprimento efetivo KL. Nessa
equagdo constam pardmetros relativos aforma da segdo transversal e a mecanismos de
instabilidade local dos componentes da coluna (abas, almaetc.), e verificam-se indiretamente

os valores limites para, entre outros:

- instabilidade com equagdes cléssicas de Euler;
- instabilidade com tensdes acimado limite de plastificacéo;
-imperfeigbes geomeétricas,

- dados obtidos experimental mente.

Uma visdo dessa checagem multipla pode ser vista nas Figuras 3.34 e 3.35
transcritas de SALES, et al.(1994).

r = Ner

Euler
Vo = O (SSRC)

g

g<g curvas tedricas

7

Figura3.34 - Curvas Tedricasde | xr
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1,0

curvas finais

rxl

—

0.2 1,0 2,5

Figura 3.35 - Curvas Simplificadas Finaisde | xr

O modelo de célculo utilizado nos diversos limites tedricos ou "semi-tedricos' é o da
Figura 3.36.

—=y

N

Figura 3.36 - Modelo de Célculo

Aqui, observa-se claramente que o comprimento efetivo é tomado segundo o
conceito apresentado no item 1.4.2, ou sgja, de que o fator K é um coeficiente determinado
pela linha el astica da coluna, que permite correlacionar seu comportamento ao de uma barra
biarticulada. A ambiguidade que esse tipo de consideracéo traz ja foi analisada no item 2.5.
Os métodos de cal culo apresentados nessa Dissertacdo ndo partem desse mesmo pressuposto,
ndo podendo, portanto, os valores de comprimento efetivo agui apresentados serem
utilizados diretamente na formula da Norma.

Uma aternativa, assim, ao uso das curvas de resisténcia da Norma seria dividir o
processo de avaliagdo em vérias partes, cada uma relativa a um modo de falha. Um conjunto

de passos, a serem combinados segundo julgamento do projetista, seria:



92

- estabelecer um carregamento limite para o pértico limitando-se o deslocamento lateral em
um ponto suficientemente longe de uma situacdo de flambagem, utilizando a equacdo 2.58
ou 3.29, apresentada no desenvolvimento do exemplo 7.

- checar cada coluna para um modo de flambagem como po6rtico indeslocavel;

- checar cada coluna para um modo de flambagem "intermediério”, utilizando os &bacos
fornecidos no item 3.6;

-avaliar separadamente os outros fatores que influenciam no limite de carregamento.

3.9 - Exemplo 7 - Comparacgao deresultados

Apresenta-se a seguir o exemplo de um portico devnés rigidos com 9 andares,
mostrado na Figura 3.37, mais esbelto que os anteriorescomposto de perfis W 460x97 (| =
44500 cm*, A = 123 cm? r = 19 cm ) nos quatro primeiros andares, tanto para as vigas
guanto para as colunas; para 0s andares restantes utiIiZ(o)u-se perfis W 460x52 ( | = 21200
cm®, A = 66,4 c?, r = 17,9 cm ). No nivel de cada ander esta aplicada uma carga de 12 kN,

correspondente aproximadamente aaplicacdo das cargas ge vento no edificio.

o
o

005

Fl Fl Fl Fl
12 Y ] | Y., ©
| 1 11 1 g
ir SIS Sih s F °
I | B | | A | A | ia T
el el o
12 |V Vv vV VD
| 11 11 1 g
tF SINEEIE Al -
12 v _CYive ovly 2 .
TTEE
12 Sn_)
: F: :F F: :F : ° ©
FSINS SIS F
2 N WA Mg
e ciis sllis Al
12 v vv vv fg
I ifir_ _tj
N
: F: :F F: :F : 5
FSIS SIS F
12 W %vlv? Aly? v o
e AR A .,,7;) | (mm,kN)

4000 | 4000 | 4000

PERFIS W 460 x 97 E W 460 x 52

Figura 3.37 - Exemplo 7 - Portico de 9 andares com nés rigidos
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Na Figura 3.38 estdo apresentados os deslocamentos horizontais dos andares para

diversos valoresde F.

/ ——F =3792 kN

3 / —#—F = 3740 kN

—4—F =3674 kN

) / F = 3556 kN

—*—F = 3000 kN

. / —e—F = 1500 kN
0

0

e ~
———o

Andar
S (5,
¢

20 40 60 80
Deslocamento horizontal (cm)

Figura 3.38 - Deslocamentos Horizontais em Funcéo de F

Para esse exemplo sdo apresentadas nas Figuras 3.39 a 3.44, os deslocamentos
relativos entre os topos das coluna e suas bases, ao nivel dos 1°, 2°, 3°, 5°, 6° e 7° andares,
comparando resultados entre os diversos métodos, correspondentes ao calculo em 1% ordem,
ao célculo em 2% ordem (com programa desenvolvido por este autor utilizando a matriz de
rigidez de CHEN), ao de ARISTIZABAL-OCHOA e ahipotese de VISSER utilizando o
valor de C, obtido com aequagdo 3.19. Com a equacdo de VISSER, o deslocamento lateral é
calculado como D= V/R., . Como aequacdo de ARISTIZABAL so fornece a carga critica

foi utilizada a equagdo de TIMOSHENK O (1961) para amplificacdo do deslocamento de 1%
ordem mostrada na equagéo 3.10.

D..
d=—_Zodem = 1P (3.29)
Pordem -
em gue
_ o szI
P =Q (KL)? (3.30)



Deslocamento relativo (cm)

Deslocamento relativo (cm)

7,0 [
'
—e—la ordem :
6.0 —&— Aristizabal .
—a— Visser :
5,0 Mauricio :
= = = Fcritico '
'
4,0
'
f
'
3,0 :
'
1
2,0
'
f
1,0 :
S n—nroa™ X
N | !
0,0 - -
0 1000 2000 3000 4000
Valores de F (kN)
. . o
Figura 3.39 - Deslocamentos Relativos - 1° Andar
7,0
T
—&—1la ordem :
6.0 —=— Aristizabal .
—&— Visser :
5,0 Mauricio :
= = = Fcritico '
v
.
4,0
&,
3,0 ;’ :
/ T
2,0 /
'
1,0 / :
‘—’/V - !
. I R N
0,0
0 1000 2000 3000 4000

Valores de F (kN)

Figura 3.40 - Deslocamentos Relativos - 2° Andar
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Deslocamento relativo (cm)

Deslocamento relativo (cm)

7,0

6,0

5,0

4,0

3,0

2,0

1,0

0,0

7,0

6,0

50

4,0

3,0

2,0

1,0

0,0

—e—la ordem

—#&— Aristizabal

—&— Visser

Mauricio

= = = Fcritico

Valores de F (kN)

Figura 3.42 - Deslocamentos Relativos 5° Andar

7

Tl

/ﬁ'/’ .

D ey ;
1000 2000 3000 4000

Valores de F (kN)

Figura 3.41 - Ded ocamentos Relativos - 3° Andar
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Deslocamento relativo (cm)

Deslocamento relativo (cm)
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Figura 3.43 - Dedlocamentos Relativos - 6° Andar
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—=a— Visser :
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Figura 3.44 - Deslocamentos Relativos - 7° Andar
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4 CONCLUSOES

Foram vistos alguns modelos de calculo de instabilidade para pérticos de andares
multiplos. Os resultados obtidos se mostraram, dentro de limitacOes, utilizavel's, e suficientes
para complementar os abacos da Norma Brasileira. Sugere-se, entretanto, que os valores de
K obtidos ndo sgjam utilizados diretamente nas formulas de verificagdo de elementos da
Norma, mas apenas como utensilio para a limitagdo dos esforcos de segunda ordem e, como
complemento, paraa verificacdo darigidez disponivel para cada coluna para evitar efeitos de
instabilidade localizados.

Varios pontos particulares requerem ainda um estudo mais detalhado antes da
utilizag@o efetiva das equacGes mostradas. Em especial:

- E preciso determinar com mais seguranga em que situagdes os valoresde R, R, € S
podem ser calculados com precisdo, e qual o limite de erro admitido nesse célculo.

-Verificar se seria possivel adaptar os métodos de célculo apresentados, para
fornecer valores de K que possam ser utilizados com as equagdes de verificaco presentes
em varias Normas internacionais, em especia abrasileira. Foi citado naintroducdo que uma
das vantagens do uso do fator K é a possibilidade de integrar a verificacdo de estabilidade de
uma coluna com varios fatores que determinem sua resisténcia, a partir de dados obtidos de
outras analises, experimentais ou numeéricas, o que é feito nessas equaces. Uma primeira
aproximagdo nesse passo seria utilizar arbitrariamente os valores de K fornecidos em
andlises feitas com o deslocamento lateral impedido, obtendo, assim, valores oriundos da
andlise da linha el astica da coluna.

- Estabelecer parémetros que permitam dizer se 0 modelo de deslocamento lateral
agui utilizado é valido para representar 0 modo de instabilidade do pértico. Esse modelo é

claramente mais inadequado quanto mais esbelto for o portico, tendendo a se comportar
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como uma coluna fletida; se a deformabilidade for, por outro lado, tipica de deformagdo por
esforgo cortante dessa coluna, 0 model o tenderia a ser mais apropriado.

Apesar desses pontos em aberto, foi apresentado um modelo de célculo que levantae
resolve ambigiidades no cdlculo usual de instabilidade. A vantagem desse modelo vem de
sua generalidade, que, a0 mesmo tempo que permite levar em conta com relativa
simplicidade varios modos de falha e condi¢des de engastamento, incluindo ligagdes semi-
rigidas, exige cuidado na determinacdo dos parametros que permitam validar seu uso. Pode-
se dizer que o objetivo do trabalho foi alcancado, ja que se mostrou que a equacdo (2.44), de
ARISTIZABAL-OCHOA e, em especia a(2.58) de VISSER podem ser utilizadas com tanta
simplicidade quanto os abacos atuais, e fornecem resultados semelhantes nos casos
correspondentes & hipéteses assumidas na construcéo dos mesmos.

Além disso, essas equactes tém maior flexibilidade. Com a equacédo (2.44), pode-se
estimar a influéncia de ligacGes semi-rigidas na estabilidade variando-se os parametros Ry,
R,. Seria possivel, ainda, adaptar o célculo a situagdes em que se atinge a plastificacéo,
desde que valores adequados para R1 e R, fossem determinados para essa equacao. Por fim,
€ possivel estender essas equagdes para o caso tridimensional, permitindo, com o auxilio de
um programa, calcular com maior confiabilidade a estabilidade de um edificio mais

complexo.
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Apéndice

Neste apéndice estdo apresentadas as listagens dos programas citados durante a
dissertacdo e que, juntos, constituem o "Programa para cdculo de esforcos em 2% ordem",
desenvolvido em linguagem C++, baseado na conceituagdo desenvolvida no capitulo 3.
Acoplaveis a ele existem outros programas, classificados como "programas adicionais’,
congtituidos de fungdes com finalidades especificas no sentido de extrair resultados
selecionados ou entdo gerar valores para métodos de calculo aproximado para efeito de
comparagéo.

O programa é constituido de duas partes. um arquivo com utilidades bésicas,
chamado base.cc, que define operacdes ndo relacionadas com o problema estrutural em i,
ou sgja, define matrizes, alguns algoritmos e solucéo de sistemas lineares; e um arquivo com

a programagao diretamente relacionada ao cdlculo matricial, chamado portico.cc

A.1 base.cc

Como se disse, esse arquivo define apenas utilidades, ndo possuindo fungdes
relacionadas ao calculo estrutural, e por isso ndo sera comentado. Segue o contelido do

arquivo:

#include <stdexcept>

class vet6{

double v[6];
public:

double& operator[](int i) {return v[i];};

const double& operator[](int i) const {return v[i];};

operator = (const vet6& o) {for(int i=0;i<6;i++) v[i] = o.v[i];};
}:

class vet6x6{



vet6 v[6];
public:
vet6& operator[](int i) {return v[i];};
const vet6& operator[](int i) const {return v[i];};

operator = (const vet6x6& o) {for(int i=0;i<6;i++) v[i] = o.v[i];};
¥

template<class T> class matriz{
vector<T> buf;
int nlin,ncol;
public:
matriz(int nlin_,int ncol ){
nlin = ncol = 0;
newsize(nlin_,ncol_);
¥
matriz(Q){
nlin = ncol = 0;
¥
newsize(int nlin_,int ncol ){
if (nlin_<0 |]] ncol_<0) throw out_of range("Matriz size < 0");
vector<T> buf2;
buf2._resize(nlin_*ncol_);
for(int i=0;i<min(nlin,nlin_);i++) for(int j=0;j<min(ncol,ncol_);j++)
buf2[i*ncol_+j] = buf[i*ncol+j];
nlin=nlin_; ncol=ncol_;
swap(buf2,buf);
¥
T& operator (Q(int I,int c){
if (I>=nlin |]] c>=ncol |] 1<0 || c<0) throw out_of range("Matriz invalid index");
return buf[I*ncol+c];
¥
const T& operator (Q(int I,int c) const{
if (I>=nlin || c>=ncol || 1<0 || c<0) throw out_of_range(‘'Matriz invalid index");
return buf[I*ncol+c];
¥
Fill(const T& v){
for (int i=0;i<nlin;i++) for (int j=0;j<ncol;j++) (*this)(i,j) = v;
¥
pair<int, int> tamanho () const {return make_pair(nlin,ncol);};
void operator =(const matriz<T>& o0){
buf = o.buf;
nlin = o.nlin;
ncol = o.ncol;
¥
¥

double fatorial(int n)
{
if (n<0) throw out_of _range(“Fatorial < 0");
static vector<double> fat(1,1.);
int size = fat.size();
it (n+tl>size){
double newsize = max(2*size,n+1);
fat.resize(newsize);
for (int i=size;i<newsize;i++) fat[i] = i*fat[i-1];

}:



return fat[n];
}

void multiplicar (const matriz<double>& m, const vector<double>& v1, vector<double>&
v2)
{

int tam = vl.size();

if (m.tamanho()!=make_pair(tam,tam)) throw invalid_argument(‘'Matriz tem tamanho
diferente de vetor™);

v2.resize(tam,0);

for (int i=0;i<tam;i++){
v2[i] = 0;
for (int j=0;j<tam;j++) v2[i] += m(i,j)*vi[il;
¥
}

void Inverter (const matriz<double>&R_, matriz<double>& R_1)
{

int n = R_.tamanho() -first;

if (R_.tamanho().second != n) throw invalid_argument (“Matriz a inverter don"t tem
tamanho compatible.");

matriz<double> R;

R_newsize(n,n);

R_1.newsize(n,n);

for (int i=0;i<n;i++) for (int j=0;j<n;j++){
R(.J) = R_(1.1);

R1(1,.3) = ((i==j)?1:0);

¥
// cout << endl << endl << "Matriz a inverter"” << endl;
// for (int i=0;i<n;i++) {
// cout << endl ;
// for (int j=0;j<n;j++) cout << R(i,j) << " ";
1/ }:
// cout << endl << endl << "Matriz identidade" << endl;
// for (int i=0;i<n;i++) {
// cout << endl ;
// for (int j=0;j<n;j++) cout << R_1(i,j) << " ";
1/ }:

vector<int> pivoi(n);
vector<int> pivoj(n);
for (int i=0;i<n;i++) pivoi[i] = pivoj[i] = i;

for (int i=0;i<n;i++){
int imax,jmax;
imax = jmax = i;
for (int i2=i;i2<n;i2++) for (int j=i;j<n;j++)
it (abs(R(pivoil[i2],pivoj[j])) > abs(R(pivoil[imax],pivoj[jmax]))){
imax = 12;
jmax = j;
}:
swap (pivoi[i],pivoi[imax]);
swap (pivoj[i].pivoj[jmax]);



si

//
//
//
//
//

//
//
//
//
//
//
//
//
//
//
//

//
//
//
//
//

//

if (R(pivoi[i],pivoj[i])==0) throw runtime_error ('Acho

ngular');
for (int i2=0;i2<n;i2++){
double k = R(i2,pivoj[i]);
if (pivoi[i]==i2) k -= 1;
k /= R(pivoi[i],pivoj[i]);
for (int j=0;j<n;j++){

R(i2,3) -= k*R(pivoi[i].J):
R_1(i2,j) -= k*R_1(pivoi[i].j);
}:

}:
¥
for (int j=0;j<n;j++){

vector<double> c(n);

for (int i=0;i<n;i++)

clpivoj[i1] = R_1(pivoi[i].J);
for (int i=0;i<n;i++)
R_1(i,3) = c[il;
¥

cout << endl << endl << "Matriz inversa" << endl;
for (int i=0;i<n;i++) {

cout << endl ;

for (int j=0;j<n;j++) cout << R_1(i,j) << " ";
}:

cout << endl << endl << "Produto R_ x R_1" << endl;
matriz<double> aux;
aux.newsize(n,n);
for (int i=0;i<n;i++) for (int j=0;j<n;j++){

aux(i,j) = 0;

for (int k=0;k<n;k++) aux (i,j) += R_(i,k)*R_1(k,j);
}:
for (int 1=0;i<n;i++) {

cout << endl ;

for (int j=0;j<n;j++) cout << aux(i,j) << " ";

};

cout << endl << endl << "Matriz R que sobrou" << endl;
for (int i=0;i<n;i++) {

cout << endl ;

for (int j=0;j<n;j++) cout << R(i,j) << " ";

}:

cout << endl;

que

a

matriz

is



A.2 portico.cc

Nesse arquivo sdo definidas as funcbes de cllculo matricial, assim como fungdes

para determinar val ores necessérios para a Dissertagdo. Segue o conteido do arquivo:

#include <cmath>
#include <vector>
#include <stdexcept>
#include <iostream>
#include <algorithm>
#include <iomanip>
#include <math.h>

#include "base.cc"

As classes prop_predio e load_predio servem como base para a defini¢do dos dados do
portico e seu carregamento. Cada portico sera entrado como uma " subclasse" dessas

classes.

class prop_predio {

public:
virtual double getA(int,int) const {return 1;};
virtual double getEcol(int,int) const {return 1;};
virtual double getlcol(int,int) const {return 1;};
virtual double getLcol(int) const {return 1;};
virtual double getRlcol(int,int) const {return 100;};
virtual double getR2col(int,int) const {return 100;};
virtual double getEbeam(int,int) const {return 1;};
virtual double getlbeam(int,int) const {return 1;};
virtual double getLbeam(int) const {return 1;};
virtual double getRlbeam(int,int) const {return 100;};
virtual double getR2beam(int,int) const {return 100;};
virtual double getmolah() const {return 100;};
virtual double getmolav() const {return 100;};
virtual double getmolag() const {return 100;};
virtual double getmolainterna (int) const {return 0;};

¥

class load_predio {

public:
virtual double getLoadH (int) const {return 0;};
virtual double getLoadV (int,int) const {return 0;};
virtual double getMargemH () const {return 0;};
virtual double getMargemV () const {return 0;};
virtual double getMargemG () const {return 0;};



As funcdes a seguir calculam os valores para a matriz de segunda ordem apresentada

por CHEN, mostrada na Revisao Bibliogr éfica

void phis_fs (double Nlinha, double p[4]., double f[6])
{
double p0 = 1./12_;
p[1-1] = 1; p[2-1] = 1./72; p[3-1] = 1./3; p[4-1] = 1./6;
f[1-1] = 1; f[2-1] = 1./20; f[3-1] = 1./3; f[4-1] = 1./3; f[5-1] = -1; f[6-1] = -
1.74;
for (int n=1;n<=15;n++) {
double Npow = pow(-Nlinha,n);
double gnml = pow(4.,n+1);
p0 += 2*(n+1)*Npow/fatorial (2*n+4);
p[1-1] += Npow/fatorial(2*n+1);
p[2-1] += Npow/fatorial (2*n+2);
p[3-1] += 2*(n+1)*Npow/fatorial (2*n+3);
p[4-1] += Npow/fatorial (2*n+3);
f[1-1] += 1./8*gnml*Npow/fatorial (2*n+1);
f[2-1] += 2*(gnml - 1)*Npow/fatorial (2*n+5);
f[3-1] += 1./2*gnml*Npow/fatorial (2*n+3);
f[4-1] += (-2 + gnml)*Npow/fatorial (2*n+3);
f[5-1] += -1./2*gnml*Npow/fatorial (2*n+2);
f[6-1] += 2*(1 - gnml)*Npow/fatorial (2*n+4);
¥
p[1-1] /= 12*p0; p[2-1] /= 6*p0; p[3-1] /= 4*p0; p[4-1] /= 2*p0;
}

void r_ij (double N, double A, double L, double I, double E,
const vet6& u, vet6x6& r)
{
double p[4].f[6];
phis_fs(N*L*L/E/1,p,T);

r[01[0] = A*L*L/1;

r[o1[i] = o;
r[olrz] = o;
r[01[3] = -A*L*L/I;
r[o1[4]1 = o;
r[o1[s] = o;

rf11[1] = 12*p[0];
rf11[2] = 6*p[1];
rf11[s3] = o;
rf11[4] = -12*p[0];
r[11[5] = 6*p[1];
ri21[2] = 4*p[2];
r[21[3] = o;
ri21[41 = -6*p[1];
ri21[5] = 2*p[3];
r[31[3] = A*L*L/1;
ri31[4]1 = o;
ri310s] = o;
ri41041 = 12*p[0];
ri41051 = -6*p[1];
ri5105] = 4*p[2];



}

A

for (int i=1;i<6;i++) for (int j=0;j<i;j++) rLil0i] = r01Lil;

double rijk[6][6];
int Ai[6] = {0,0,1,0,0,0};
for (int j=0;j<6;j++) for (int k=0;k<6;k++)
rijk10k] = FLOT*ATLT*ATLK] + FLAT*r[A10T*r[110K] + FL21*r[21 0] r[21[K]
+ FEB31*AI L1 r [ [KI+AT[KI*r [0 1D 72 + F41*AT L1 r 21 [K]+AT [KI*r 21 1) /2
+ FIS1*(r 0T r210KI+r 21 L1 r [11[K1)/2;

vet6 d = uj;

for (int i=0;i<6;i++) 1F((i+1)%31=0) d[i]/=L;
for (int j=0;j<6;j++) for (int k=0;k<6;k++){
rlO1Li] += riik[i1[KI*d[K];

ri3101 -= riik1IKI*dIK];

};

for (int i=0;i<6;i++) for (int j=0;j<6;j++){
if ((i+1)%3'=0) r[il[j1/=L;

if (g+1)%3'=0) r[il[j1/=L;

rLil01*=E*1/L;

¥

funcéor_ij abaixo calcula a matriz de rigidez apresentada por ANTUNES, mostrada

na Revisdo Bibliogréfica, e pode ser habilitada caso se deseje compara os resultados

por elafornecidos com os da matriz anterior.

//
//
//
//
//
//
//
//
//
//
//
//
//
//
//
//
//
//
//
//
//
//
//
//
//

void r_ij (double N, double A, double L, double 1, double E,
const vet6&, vet6x6& r)

{
N = =N;

double Pe = pow(3.1415926/L,2)*E*I;
long double u = 3.1415926/2*sqrt(abs(N)/Pe);
long double s,c,m;
if (u<0.00001){
s = 4;
c=1./72_;
m=1;
Yelse if (N>0){
s = u*(1-2*u/pow(tan(u),2))/(tan(u)-u);
c = (2*u-pow(sin(u),2))/(pow(sin(u),2)-2*u*pow(cos(u),2));
m = 2*s*(1+c)/(2*s*(1+c)-4*u*u);
Yelse{
s = u*(1-2*u/pow(tanh(u),2))/(tanh(u)-u);
c = (2*u-pow(sinh(u),2))/(pow(sinh(u),2)-2*u*pow(cosh(u),2));
m = 2*s*(1+c)/(2*s*(1+c)+4*u*u);
¥;
// cout << endl << N << " " << U<<""<K<Ks<<K<""x<Kec<<""<<<Mm<<""
r[0][0] = E*A/L;
r[o][1] = O;
r[o][2] = o;
r[0]1[3] = -E*A/L;



// r[01[4]1 = O;

// r[01[5] = O;

// r[1]1[1] = E*1/pow(L,3)*2*s*(1+c)/m;
// r[1]1[2] = E*1/pow(L,2)*s*(1+c);

// r[11[3] = O;

// r[11[4] = -E*1/pow(L,3)*2*s*(1+c)/m;
// r[1]1[5] = E*1/pow(L,2)*s*(1+c);

// r[2]1[2] = E*I1/L*s;

// r[21[3]1 = O;

// r[2]1[4] = -E*1/pow(L,2)*s*(1+c);

// r[2][5] = E*1/L*s*c;

// r[31[3] = E*A/L;

// r[31[41 = O;

// r[31[5] = O;

// r[41[4] = E*1/pow(L,3)*2*s*(1+c)/m ;
// r[4]1[5] = -E*1/pow(L,2)*s*(1+c);

// r[5]1[5] = E*I1/L*s;

// for (int i=1;i<6;i++) for (int j=0;j<i;j++) rLil0] = rO1Lil;
/7 3}

A funcdor_ij_mola_from_r_ij modifica uma matriz derigidez para prever a presenca

de molas derotacdo na extremidade de uma barra.

void r_ij_mola from_r_ij (const vet6x6& r, double L, double 1, double E, double R1,
double R2, vet6x6& rmola)
{

R1 *= E*I/L;

R2 *= E*I/L;

matriz<double> Irm;
Irm_newsize(6,6);
for (int i1=0;i<6;i++) for (int j=0;j<6;j++)
Irm(i,jJ) = ((==j)?1:0) + (==2)?r[i1[J1/R1:0) + ((==5)?r[i1[j1/R2:0);

matriz<double> Irm_1;
Inverter (Irm,1rm_1);

for (int 1=0;i<6;i++) for (int j=0;j<6;j++){
rmola[i][j] = O;
for (int k=0;k<6;k++)
rmola[i]1[j] += Irm_ 11, K*r[K101;
};
3

As duas funcbes a seguir montam todas as matrizes de rigidez para as colunas e vigas

do portico.

void montar_r_col_geral (int  nfloor,int ncol,const prop_predio& p, const
matriz<vet6>& d_col, const matriz<vet6>& P_col, matriz<vet6x6>& r_col_geral)

{



if (d_col.tamanho()!=make_pair(nfloor,ncol)) throw invalid_argument(*d_col wrong
size');

if (P_col.tamanho()!=make_pair(nfloor,ncol)) throw invalid_argument(*'P_col wrong
size");

r_col_geral .newsize(nfloor,ncol);
for (int i=0;i<nfloor;i++) for (int j=0;j<ncol;j++){
vet6x6 r;
r_ij
(P_col(i,J)[0].p-getA(i,j),p.getLcol(i),p-getlcol (i,J),p.getEcol(i,j).d_col(i.j).r);
r_ij_mola from r_ij
(r,p-getLcol(i),p-getlcol(i,j),p-getEcol(i,j),p-getRlcol(i,j),p-getR2col(i,j),r_col_g
eral(i,j));
¥
}

void montar_r_beam geral (int  nfloor,int ncol,const prop _predio& p, const
matriz<vet6>& d_beam, matriz<vet6x6>& r_beam geral)

{

if (d_beam.tamanho()!=make_pair(nfloor,ncol-1)) throw invalid_argument(’'d_beam
wrong size'™);
r_beam_geral .newsize(nfloor,ncol-1);
for (int i=0;i<nfloor;i++) for (int j=0;j<ncol-1;j++){
vet6x6 r;
r_ij (0,1,p.getLbeam(j),p-getlbeam(i,j),p-getEbeam(i,j),d _beam(i,j),r);
r_ij_mola from r_ij
(r,p-getLbeam(i),p-getlbeam(i,j),p-getEbeam(i,j),p-getRlbeam(i,j),p-getR2beam(i,j),r_
beam_geral (i,j));
¥
}

A partir das matrizes montadas na funcéo anterior, a fungdo montar_R montaa matriz

derigidez do pértico.

void montar_R (int nfloor,int ncol,const prop_predio& p, const matriz<vet6x6>&
r_col_geral, const matriz<vet6x6>& r_beam_geral, matriz<double>& R)
{
int coord_per_floor = 2*ncol+1;
R.newsize((nfloor+1)*coord_per_floor, (nfloor+1)*coord_per_floor);
R.Fill(0);
for (int i=0;i<nfloor;i++) for (int j=0;j<ncol;j++){
int base = i*coord_per_floor;
int coord[6];
coord[0] = base + j*2;
coord[1] = base + coord_per_floor - 1;
coord[2] = base + j*2 + 1;
for (int k=3;k<6;k++) coord[k] = coord[k-3] + coord_per_floor;
for (int k=0;k<6;k++) for (int 1=0;1<6;1++)
R(coord[k],coord[1]) += r_col_geral(i,j)[K]I[1];
¥
for (int i=0;i<nfloor;i++) for (int j=0;j<ncol-1;j++){
int base = (i+1)*coord_per_floor;
int coord[6];
coord[0] = base + coord_per_floor - 1;



10

coord[1] = base + j*2;
coord[2] = base + j*2 + 1;
coord[3] = coord[0];
coord[4] = coord[1] + 2;
coord[5] = coord[2] + 2;
for (int k=0;k<6;k++) for (int 1=0;1<6;1++)
R(coord[k],coord[1]) += r_beam_geral(i,j)I[KI[I1] * ((k==1]|k==4)?-1:1) =
(=1 | 1==4)?-1:1);
¥
}

A partir dos deslocamentos globais calculados para o pértico, as fungdes seguintes

calculam os deslocamentos e esfor ¢os locais em cada coluna e viga.

void get_d col P _col (int nfloor, int ncol, const prop predio& p, const

vector<double>& u,const matriz<vet6x6>& r_col_geral, matriz<vet6>&
d_col ,matriz<vet6>& P)
{

nt coord_per_floor = 2*ncol+1;
L (u.size(QQ=(nfloor+1)*coord_per_fFfloor) throw invalid_argument(*'Vetor de
deslocamentos don"t bate com tamanho do edificio™);

d_col .newsize(nfloor,ncol);
P_newsize(nfloor,ncol);

for (int i=0;i<nfloor;i++) for (int j=0;j<ncol;j++){
int base = i*coord_per_floor;
int coord[6];
coord[0] = base + j*2;
coord[1] = base + coord_per_floor - 1;
coord[2] = base + j*2 + 1;
for (int k=3;k<6;k++) coord[k] = coord[k-3] + coord_per_floor;
for (int k=0;k<6;k++)
d_col(i,jJ)[K] = u[coord[Kk]];

for (int k=0;k<6;k++) {
P@LIIKI = 0;
for (int 1=0;1<6;1++) P(i,J)[K] += r_col_geral(i,j)IKI[1]*d_col(i,j)[I];

};
double R1 = p.getRlcol(i,j)*p-getEcol(i,j)*p-getlcol(i,j)/p-getLcol(i);
double R2 = p.getR2col(i,j)*p-getEcol(i,j)*p-getlcol(i,j)/p-getLcol(i);

d_col(i,j[2] -= P(i,j)[2]/R1;
d_col(i,j)[5] -= P(i,1)[5]1/R2;

¥;
H
void get _d_beam P _beam (int nfloor, int ncol, const prop_predio& p, const
vector<double>& u,const matriz<vet6x6>& r_beam geral, matriz<vet6>&
d_beam,matriz<vet6>& P)
{

int coord_per_floor = 2*ncol+1;
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if (u.size()!=(nfloor+1)*coord_per_floor) throw invalid_argument(*'Vetor de
deslocamentos don®"t bate com tamanho do edificio™);

d_beam.newsize(nfloor,ncol-1);
P_newsize(nfloor,ncol-1);

for (int i=0;i<nfloor;i++) for (int j=0;j<ncol-1;j++){
int base = (i+1)*coord_per_floor;
int coord[6];
coord[0]
coord[1]
coord[2]
coord[3]
coord[4]
coord[5]
for (int
d_beam(i,j)[k] = ((k==1]|k==4)?-1:1)*u[coord[k]];

= base + coord_per_floor - 1;
= base + j*2;

= base + j*2 + 1;

= coord[0];

= coord[1] + 2;

= coord[2] + 2;

k=0;k<6;k++)

for (int k=0;k<6;k++) {
P(,5)IK] = 0;

};

double R1
double R2

for (int 1=0;1<6;1++) P(i,j)[k] += r_beam_geral(i,j)[kK]I[11*d_beam(i,j)[1]1;;

p-getRlbeam(i,j)*p-getEbeam(i,j)*p-getlbeam(i,j)/p-getLbeam(i);
= p.getR2beam(i,j)*p-getEbeam(i,j)*p-getlbeam(i,j)/p-getLbeam(i);

d_beam(i,j)[2] -= P(i,j)[2]/R1;
d_beam(i,j)[5] -= P(i,j)[51/R2;

A funcdo engastar_com_molas adiciona & matriz de rigidez global os valores para

engastar o portico. Os engastamentos sdo tomados como molas, dadas em funcgdo de

adimensionaisrelacionados arigidez da coluna logo acima do engaste ou apoio.

void engastar_com_molas (int nfloor,int ncol,const prop_predio& p,matriz<double>& R)

{
for (int
double
double
double
int hi
int vi
int gi

Qe < =

R(hi,hi)
R(vi,vi)
R(gi,gi)

¥

0;i<ncol;i++) {

= p.getmolah()*p.getlcol (0, i)*p.getEcol (0,i)/pow(p-getLcol(0),3);
p-getmolav()*p.getA(0, i)*p.getEcol (0,i)/p.getLcol(0);
p-getmolag()*p.-.getlcol (0, i)*p.getEcol(0,i)/p.getLcol(0);
ncol*2;

i*2;

i*2 + 1;

+= h;

+= V;

+= g;

for (int i=0;i<nfloor;i++){
int coordl = (i+l)*(ncol*2+1) - 1;
int coord2 = coordl + (ncol*2+1);
double k=p.getmolainterna(i);
R(coordl,coordl) += Kk;
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R(coordl,coord2) -= k;
R(coord2,coordl) -= k;
R(coord2,coord2) += k;
¥
}

Dadas as caracteristicas do portico e do carregamento, a fungdo a seguir chama as

anteriores de modo a obter osvaloresem 1% ordem.

void resolver_linear (int nfloor, int ncol, ~const prop_predio& p, const
vector<double>& F, vector<double>& u,matriz<vet6x6>& r_col_geral,matriz<vet6x6>&

r_beam_geral ,matriz<double>& R,matriz<vet6>& d_col, matriz<vet6>& d_beam,
matriz<vet6>& P_col, matriz<vet6>& P_beam)
{

vet6 vetzero; for (int i=0;i<6;i++) vetzero[i] = O;

d_col .newsize(nfloor,ncol);
r_col_geral .newsize(nfloor,ncol);
d_beam.newsize(nfloor,ncol-1);
r_beam_geral .newsize(nfloor,ncol-1);
P_col .newsize(nfloor,ncol);
P_beam.newsize(nfloor,ncol-1);

for (int i=0;i<nfloor;i++) for (int j=0;j<ncol;j++){
d_col(i,j) = vetzero;
P_col(i,j)[0] = O;
if (J<ncol-1) d_beam(i,j) = vetzero;

¥

montar_r_col_geral (nfloor,ncol,p, d_col, P_col, r_col_geral);
montar_r_beam_geral (nfloor,ncol,p, d_beam, r_beam geral);
montar_R (nfloor,ncol,p,r_col_geral,r_beam geral,R);
engastar_com_molas (nfloor,ncol,p,R);

matriz<double> R_1;

Inverter(R,R_1);

multiplicar (R_1,F,u);

get_d_col_P_col (nfloor,ncol, p, u, r_col_geral,d_col,P_col);
get_d_beam P_beam (nfloor,ncol, p, u, r_beam geral,d_beam,P_beam);

Dadas as caracteristicas do portico e do carregamento, e partindo do calculo obtido na
funcéo anterior, a fungdo desenrolar_nonlinear chama as anterioresde modo a obter os

valoresem 2% ordem.

void desenrolar_nonlinear (int nfloor, 1int ncol, const prop_predio& p,const
vector<double>& F, const vector<double>& margem, vector<double>& u,matriz<vet6x6>&
r_col_geral ,matriz<vet6x6>& r_beam_geral ,matriz<double>& R,matriz<vet6>& d_col,
matriz<vet6>& d_beam, matriz<vet6>& P_col, matriz<vet6>& P_beam)

{

matriz<double> R_1;



bool
int
do {

ni

erro;
niteracoes = 0;

teracoes++;

Inverter(R,R_1);

multiplicar (R_1,F,u);
get_d_col_P_col (nfloor,ncol, p, u, r_col_geral,d_col,P_col);
get_d_beam P_beam (nfloor,ncol, p, u, r_beam geral,d_beam,P_beam);
montar_r_col_geral (nfloor,ncol,p, d_col, P_col, r_col_geral);
montar_r_beam_geral (nfloor,ncol,p, d_beam, r_beam geral);
montar_R (nfloor,ncol,p,r_col_geral,r_beam geral,R);
engastar_com_molas (nfloor,ncol,p,R);
vector<double> Faprox;
multiplicar (R,u,Faprox);
// for (int i=0;i<nfloor;i++) for (int j=0;j<ncol;j++){
// cout << endl<< endl << "r da coluna " << i<<","<< j << endl;
// for (int k=0;k<6;k++) {
// cout << endl;
// for(int 1=0;1<6; 1++) cout << setw(12)<< setprecision(5)
r_col_geral (i,j)[KI[1];
1/ 3
1/ 3
// cout << endl << endl;
// for (int i=0;i<R.tamanho().first;i++) {
// cout << endl;
// for (int j=0;j<R.tamanho().second;j++) cout <<setw(7) << setprecision
<< R(i,j)<< " "3
1/ 3
// cout << endl << endl;
// for (int i=0;i<R_1.tamanho().first;i++) {
// cout << endl;
// for (int j=0;j<R_1.tamanho().second;j++) cout <<setw(7) << setprecision
<< R_A(H,J)<< " "3
1/ 3
// matriz<double> RxR_1;
// int Rsize = R_1.tamanho().first;
// RxR_1.newsize(Rsize,Rsize);
// for (int i=0;i<Rsize;i++) for (int j=0;j<Rsize;j++){
V24 RXR_1(i,j) = 0;
// for (int k=0;k<Rsize;k++) RxR_1(i,j) += R@i,k)*R_1(K,j);
1/ 3
// cout << endl << endl;
// for (int i=0;i<RxR_1.tamanho().first;i++) {
// cout << endl;
// for (int j=0;j<RxR_1.tamanho().second;j++) cout << RxR_1(i,j)<< " "3
1/ 3
erro = false;
for (int j=0;j<Faprox.size();j++){
erro = erro || abs(Faprox[j]-F[J]) > abs(margem[j]);
/7 cout << endl << " " <<F[J] << " " <<Faprox[j];
¥
// cout << endl << (erro?"true':"false'") << endl;
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// cout << endl << "No da iteracao: " << niteracoes;

Jwhile(erro);
}

montar_F_margem monta um vetor de carregamentos.

void montar_F_margem (int nfloor,int ncol, const load predio& load, vector<double>&
F,vector<double>& margem)

{

int coord_per_floor = 2*ncol+1;

F.resize((nfloor+1)*coord_per_floor);

for (int i=0;i<F.size();i++) F[i]=0;
margem.resize((nfloor+1)*coord_per_floor);
for (int i=0;i<margem.size();i++) margem[i]=0;

for (int i=0;i<nfloor;i++){
F[coord_per_floor*(i+2)-1] = load.getLoadH(i);
margem[coord_per_floor*(i+2)-1] = load.getMargemH();
for (int j=0;j<ncol;j++){
F[coord_per_floor*(i+1)+j*2] = load.getLoadV(i,j);
margem[coord_per_floor*(i+1)+j*2] = load.getMargemV();
margem[coord_per_floor*(i+1)+j*2+1] = load.getMargemG();
¥
¥
margem[coord_per_floor-1] = load.getMargemH();
for (int j=0;j<ncol;j++){
margem[j*2] = load.getMargemV();
margem[j*2+1] = load.getMargemG();
¥
}

As proximas fungdes obtém os valores da equagdo proposta por Aristizabal-Ochoa,

conforme mostrado na Revisio Bibliogr afica

double soma (double tetaj2,const vector<double>& a, const vector<double>& b, const
vector<double>& g, const vector<double>& pa, const vector<double>& pb)

{

int ncol = a.size();
double acumulador = 0;

for (int i=0;i<ncol;i++){
double tetai2 = tetaj2*a[i]*g[il*g[il/b[i];
double tetai = sqgrt(tetai2);
double pl1 = pa[i]+pb[i]-2*pa[i]*pb[i];
double p2 = pa[i]*pb[i]*tan(tetai/2)/(tetai/2);
double p3 = tetai2*(1-palil)*(1-pb[i]);
double p4 (pa[i]+pb[i]-2*pa[i]*pb[i])*(1-tetai/tan(tetai));
double p5 = pa[i]*pb[i]*(tan(tetai/2)/(tetai/2)-1);
acumulador += a[i]/g[i]1*(1-(3*p1+9*p2)/ (p3+3*p4+9*p5));
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return acumulador;

}

void aristizabal (double S,int j,vector<double> a,vector<double> b,vector<double> g,
const vector<double>& pa, const vector<double>& pb,vector<double>& k)
{

int ncol = a.size();

if (b.size(Q!=ncol || g-size()!=ncol || pa-size(D!=ncol || pb.size(Q!=ncol) throw
invalid_argument(*'Vetores de tamanho errado p“"ro Aristizabal');

for (int i=0;i<ncol;i++) if (i!l=j){
a[il/=a[j];
b[1]1/=b[j];
gli1/=g0i1;
¥
aljl = bj1 = gLl = 1;

double tetachute,tmax,tmin;

tmax = tmin = tetachute = 5;

while (soma(tmax,a,b,g,pa,pb)<=S/tmax) tmax *= 2;

while (soma(tmin,a,b,g,pa,pb)>=S/tmin) tmin /= 2;

while (tetachute=(tmax+tmin)/2,tetachute!=tmax&&tetachute!=tmin){

// cout << tetachute << " " << (soma(tetachute,a,b,g,pa,pb)-
S/tetachute) << endl;
if (soma(tetachute,a,b,g,pa,pb)>S/tetachute) tmax = tetachute; else
tmin=tetachute;
¥

k.resize(ncol);
for (int i=0;i<ncol;i++) k[i] = 3.1415926/sqrt(tetachute*ali]*g[i]l*g[il/b[i]);
}

A.3 Programas Adicionais

Estes programas tem finalidades especificas, com o objetivo de gerar saidas de dados
particularizados ou agilizar a determinacdo de parametros relevantes para a andlise dos

resultados, e se utilizam dos arquivos anteriores. Alguns exempl os relevantes sGo mostrados

aseguir.

A.3.1 Programa para listagem de deslocamentos horizontais

Este programa apresenta resultados conforme mostrado no exemplo 2. Outros

programas com 0 mesmo objetivo para outros exemplos sdo derivados deste.

#include *classes.cc"
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void main O

{
int nfloor = 3;
int ncol = 4;

predio p;
load Ip;

int coord_per_floor = 2*ncol+1;
vector<double> F;
vector<double> margem;
vector<double> uj;

matriz<vet6x6> r_col_geral;
matriz<vet6x6> r_beam geral;
matriz<double> R;
matriz<vet6> d_col;
matriz<vet6> d_beam;
matriz<vet6> P_col;
matriz<vet6> P_beam;

cout << endl << "val contra deslocamento relativo em cada andar:";
double valmax = 1530; double dval = 100; double dvalmin = 2;
for (double val=0;true;val+=max(dvalmin, (3*dval>(valmax-val)?(dval/=1.5):dval))){
Ip.setval (val);
montar_F_margem (nfloor,ncol,lp,F,margem);
resolver_linear
(nfloor,ncol,p,F,u,r_col_geral,r_beam_geral ,R,d_col,d_beam,P_col,P_beam);
desenrolar_nonlinear
(nfloor,ncol,p,F,margem,u,r_col_geral,r_beam_geral ,R,d_col,d_beam,P_col,P_beam);
cout << endl << val;
for (int i=0;i<nfloor;i++)
cout <<", " << (u[coord_per_floor*(i+2)-1]-u[coord_per_floor*(i+1)-1]);

};

cout << endl;

}

A.3.2 Programa para listagem de deslocamentos horizontais em 2a ordem

Conforme mostrado no céalculo de um prédio ato (exemplo 7) no capitulo 3, este

programa apresenta os deslocamentos horizontais para cada andar, por vérios métodos.

#include <function.h>
#include <numeric>

#include "classes.cc"

double CL (double R1,double R2)
{



}

return 12*(R1+R2+R1*R2)/(pow(3.1415926,2)* (4*R1+4*R2+R1*R2+12))
—4*R1*R2/ (4*R1*R2+pow(3.1415926 ,2)*(R1+R2)) ;

void main O

{

int nfloor = 9;
int ncol = 4;

outropredio p;
load Ip;

int coord_per_floor = 2*ncol+1;
vector<double> F;
vector<double> margem;
vector<double> uj;

matriz<vet6x6> r_col_geral;
matriz<vet6x6> r_beam geral;
matriz<double> R;
matriz<vet6> d_col;
matriz<vet6> d_beam;
matriz<vet6> P_col;
matriz<vet6> P_beam;

for(int andar=0;andar<nfloor;andar++){

cout << endl << *"Numeros do ' << andar+l << *"'0 andar:"';
double val=0;

Ip.setval (val);

montar_F_margem (nfloor,ncol,lp,F,margem);
resolver_linear

(nfloor,ncol,p,F,u,r_col_geral,r_beam_geral ,R,d_col,d_beam,P_col,P_beam);

vector<double> d1,d2,M1,M2,k1,k2,pl,p2,kvi,kvFf,kv,peso;
vector<double> a,b,g,K;

for (int i=0;i<ncol;i++){
d1.push_back(u[coord_per_floor*andar+i*2+1]);
d2._push_back(u[coord_per_floor*(andar+1)+i*2+1]);
M1.push_back(P_col(andar,i)[2]);
M2 _push_back(P_col (andar,i)[5]);
k1.push_back(M1[i]/d1[i]

(p-getEcol (andar,i)*p.getlcol (andar,i)/p.-getLcol (andar)));

k2.push_back(M2[i1/d2[i]

(p-getEcol (andar,i)*p.getlcol (andar,i)/p.-getLcol (andar)));

kvi .push_back(P_col(andar, i)[4]/(u[coord_per_floor*(andar+2)-1]-

u[coord_per_floor*(andar+1)-1]));

pl.push_back(abs(k1[i1])/(3+abs(k1i[i]1))):
p2.push_back(abs(k2[1])/(3+abs(k2[i]1))):
b.push_back(p.getEcol (andar, i)*p.getlcol(andar,i));
g-push_back(p.getLcol (andar));

¥

val=1500;
Ip.setval (val);

17
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montar_F_margem (nfloor,ncol,lp,F,margem);
resolver_linear
(nfloor,ncol,p,F,u,r_col_geral,r_beam_geral ,R,d_col,d_beam,P_col,P_beam);

for (int i=0;i<ncol;i++){

peso.push_back(P_col(andar, i)[0]*(((p-getRlcol (andar, i)+p.getR2col (andar,i))>0.2)?71.2
11);

a.push_back(P_col(1,1)[0]);

}:

double S = p.getmolainterna(l1)/(p-getEcol(1,0)*p.getlcol(1,0)/pow(p-getLcol(1),3));
cout << endl << "S:" << S << endl;
aristizabal (S,0,a,b,g,p1,p2,K);

vector<double> Smoy;

double kvisum = accumulate(kvi.begin(),kvi.end(),0.);
double pesosum = accumulate(peso.begin(),peso.end(),0.);
kvf._resize(kvi.size());

transform(peso.begin(),peso.end(),kvf.begin(),bindlst(multiplies<double>(),kvisum/pes
osum));
kv.resize(kvi.size());
transform(kvf.begin(),kvf.end(),kvi.begin(),kv.begin(),minus<double>());
Smoy.resize(kv.size());

transform(kv.begin(),kv.end(),Smoy.begin(),bind2nd(divides<double>(),p.getEcol (1,0)*p
.getlcol(1,0)/pow(p-getLcol(1),3)));

for (int i=0;i<ncol;i++){
cout << endl << setprecision(4) << "dl:"'<< di[i] << " d2:" << d2[i] << "™ M1:" <<
MI[E] << " M2:" << M2[1] << " k1:"™ << Kk1[i] << "™ k2:" << K2[1] << "™ pl:" << pl[i] <<
' p2:t << p2[i] << M ai" << a[i] << " b << b[i] << " g << g[i] << " K" << K[i]
<< " Smoy:" << Smoy[i] << endl;

}:

cout << endl << "resist”encia lateral inicial: *;
for (int i=0;i<ncol;i++) cout << " " << kvi[i];
cout << endl << "peso: "';

for (int i=0;i<ncol;i++) cout << " " << peso[i];
cout << endl << "resist”encia lateral final: *;
for (int i=0;i<ncol;i++) cout << " " << kvf[i];
cout << endl << "final - inicial: *;

for (int i=0;i<ncol;i++) cout << " " << kv[i];
cout << endl << "Smoy: *';

for (int i=0;i<ncol;i++) cout << " " << Smoy[i];

double Pmaxandar = O;
for (int i=0;i<ncol;i++) Pmaxandar +=
3.1415926*3.145926*p.getEcol (andar, i)*p.getlcol (andar, i)/pow(K[i]*p.getLcol (andar),?2)

cout << endl << "Carga maxima: " << Pmaxandar << endl;

cout << endl << "val contra deslocamento relativo do " << andar+l << "0 andar:"';

double valmax = 3795; double dval = 300; double dvalmin = 5;

for (double val=0;val<=valmax;val+=max(dvalmin, (3*dval>(valmax-
val)?(dval/=1.5):dval))){
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Ip.setval (val);
montar_F_margem (nfloor,ncol,lp,F,margem);
resolver_linear
(nfloor,ncol,p,F,u,r_col_geral,r_beam_geral ,R,d_col,d_beam,P_col,P_beam);
double Ptotalandar = O;
for (int i=0;i<ncol;i++) Ptotalandar += P_col(andar,i)[0];
cout << endl << val;
double desloc = u[coord_per_floor*(andar+2)-1]-u[coord_per_floor*(andar+1)-1];
cout <<", " << setprecision(4) << desloc;
cout <<", " << setprecision(4) << 1/(1-Ptotalandar/Pmaxandar)*desloc;

double resist = kvisum;

for (int i=0;i<ncol;i++) resist -=
(1+CL(abs(kl[i]),abs(k2[i])))*P_col(andar,i)[0]/p-getLcol (andar);
cout <<", " << setprecision(4) << desloc*kvisum/resist;
¥

}:
double valmax = 3795; double dval = 300; double dvalmin = 5;
for (double val=0;true;val+=max(dvalmin, (3*dval>(valmax-val)?(dval/=1.5):dval))){
Ip.setval (val);
montar_F_margem (nfloor,ncol,lp,F,margem);
resolver_linear
(nfloor,ncol,p,F,u,r_col_geral,r_beam_geral ,R,d_col,d_beam,P_col,P_beam);
desenrolar_nonlinear
(nfloor,ncol,p,F,margem,u,r_col_geral,r_beam_geral ,R,d_col,d_beam,P_col,P_beam);
cout << endl << val;
for (int andar=0;andar<nfloor;andar++){
double desloc = u[coord_per_floor*(andar+2)-1]-u[coord_per_floor*(andar+1)-1];
cout <<", " << setprecision(4) << desloc;
¥
for (int andar=0;andar<nfloor;andar++){
double deslocnr = u[coord_per_floor*(andar+2)-1];
cout <<", " << setprecision(4) << deslocnr;
}:
}:

cout << endl;

}

A.3.3 Programa para solugdo da equacgéo 2.57e montagem dos &bacos mostrados no
item 3.6.

#include <iostream>
#include <cmath>

double Sh3ElfromRsK(long double R1,long double R2,long double K)

{
long double piK = M_PI/K;

long double J = R1+R2+pow(piK,2)+R1*R2/piK*sin(piK);
// cout<< "J=""<<J<<endl;
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long double F = R1*cos(piK)-R1l-pow(piK,2);

// cout <<"F="<<F<<endl;

long double D = R1*piK+R2*piK*cos(piK)+R1*R2*sin(piK);
// cout<<"D="<<D<<endl;

long double C = pow(piK,2)*sin(piK)-R1*piK*cos(piK)+R1*piK;
// cout<<"C="<<C<<endl;

return pow(pikK,4)*(C-D)/(I*C+F*D);
}

double KfromRs (double Sh3El,double R1, double R2)
{
double Kmin = 1;
double Kmax = 1;
while (Sh3ElIfromRsK(R1,R2,Kmin)<Sh3El) Kmin/=2;
while (Sh3ElIfromRsK(R1,R2,Kmax)>Sh3El) Kmax*=2;

double Kmedio;
// cout <<"Kmin,Kmax=""<<Kmin<<","<<Kmax<<endl;

whi le(Kmedio=(Kmin+Kmax)/2,Kmedio!=Kmin&&Kmedio!=Kmax){
it (Sh3ElfromRsK(R1,R2,Kmedio)<=Sh3El) Kmax = Kmedio;
else Kmin = Kmedio;
// cout <<"Kmin,Kmax="<<Kmin<<","<<Kmax<<endl;
//
cout<<"Smax,Smin=""<<Sh3ElfromRsK(R1,R2,Kmin)<<","<<Sh3ElfromRskK(R1,R2,Kmax)<<endl;

}:

return Kmedio;

}

A préxima funcdo main calcula os valores de K para S, R1 e R2 fornecidos

manualmente.

void main(){
while (true){
double K,S,R1,R2;
cin >> S >> R1 >> R2;
cout << endl << "K=" << (K=KfromRs(S,R1,R2)) << endl;
cout << "'S="<<Sh3ElfromRskK(R1l,R2,K)<<endl;
if (R1>R2) {double Raux=R1;R1=R2;R2=Raux;};
double Rmedio;
while (Rmedio=(R1+R2)/2,Rmedio!=R1 && Rmedio!l=R2)
if (KfromRs(S,Rmedio,Rmedio)>K) R1=Rmedio;
else R2=Rmedio;
cout << "R medio="" << Rmedio << endl<<endl<<endl;
};
3

double R_medio (double S, double R1, double R2)

{
if (R1>R2) {double Raux=R1;R1=R2;R2=Raux;};
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double K=KfromRs(S,R1,R2);

double Rmedio;

while (Rmedio=(R1+R2)/2,Rmedio!=R1 && Rmedio!=R2)
if (KfromRs(S,Rmedio,Rmedio)>K) R1=Rmedio;
else R2=Rmedio;

return Rmedio;

void preencher (double tab[33],int il,int i2,double S)

{

if (i1-12<2 && 11-i2>-2) return;

double K=KfromRs(S,tab[il],tab[i2]);

int imedio = (il+i2)/2;

tab[imedio] = R_medio(S,tab[il],tab[i2]);
preencher (tab,il,imedio,S);

preencher (tab,imedio,i2,S);

A proxima funcdo main, que pode ser habilitada no lugar da anterior, monta uma

tabela com 33 valores que podem ser utilizados para montar os abacos.

// void main O

/7 {

// double S,R1,R2;

// cin >> S >> R1 >> R2;

// double tabela[33];

// tabela[0] = R1;

// tabela[32] = R2;

// preencher (tabela,0,32,S);

// cout << endl << endl << "S = " << S << endl << endl << "R , K" << endl;

// for (int i=0;1<33;i++) cout << tabela[i] << " o<
KfromRs(S, tabela[i],tabela[i ]) << endl;

// cout << endl << endl;
// 3}



