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RESUMO

MOREIRA FILHO, C. A. Analise Estatica Ndo Linear Plana de Pontes Estaiadas e
Determinagéo das Frequéncias Naturais e Modos de Vibragéo. Dissertacdo de mestrado —
Escola de Engenharia de Sdo Carlos, Universidade de Sao Paulo, Sdo Carlos, 2014.

As pontes estaiadas sdo exemplos de estruturas esbeltas e flexiveis onde a capacidade de
utilizacdo dos materiais tem grande importancia. Neste sentido, para garantir a melhor
utilizacdo dos materiais envolvidos (aco e concreto, por exemplo), € preciso determinar as
forcas de protensdo aplicadas aos cabos. A melhor distribuicdo dos momentos fletores no
tabuleiro de ponte é aquela obtida com uma viga continua. Pontes estaiadas fornecem apoios
elasticos ao tabuleiro. O presente trabalho emprega o método da anulagdo dos deslocamentos,
MAD, para obter as forcas axiais a que 0s cabos estardo submetidos de modo a aproximar o
comportamento do tabuleiro ao de uma viga continua. O método MAD. proporciona uma
estrutura economicamente mais viavel. O codigo computacional desenvolvido realiza analises
estatica e modal por meio do método dos elementos finitos, MEF. A analise estatica utilizada
é a ndo linear geométrica, considerando as nao linearidades do efeito de catenaria do cabo, e
dos elementos submetidos a compressdo. O material € assumido no campo do regime elastico
linear. A ponte é modelada por elementos de trelica plana com modulo de elasticidade de
Dischinger, para simular os cabos, e elementos de pértico plano para os elementos do
tabuleiro e da torre. O carregamento da estrutura considera a atuacdo apenas do peso-proprio
dos elementos estruturais. O cédigo computacional desenvolvido permite, também, a analise
modal da estrutura a fim de determinar suas frequéncias naturais e modos de vibragdo. A
analise modal pode ser realizada com a matriz de massa concentrada, ou consistente. Em
relacdo a matriz de rigidez, a analise modal da estrutura pode utilizar a matriz de rigidez
linear, para uma analise de vibraces livres, ou a matriz de rigidez tangente para as analises de
vibracgdo sob tensdes iniciais. Exemplos encontrados na literatura sdo resolvidos com o cédigo

computacional desenvolvido para verificacdo e validacéo.

Palavras-chave: Método dos elementos finitos. Analise ndo linear geométrica. Analise

modal. Método da anulacéo dos deslocamentos. Pontes estaiadas.






ABSTRACT

MOREIRA FILHO, C. A. Nonlinear Static Analysis of Plane Cable-Stayed Bridges and
Determination of Natural Frequencies and Vibration Modes. Master’s Thesis — Escola de
Engenharia de Sdo Carlos, Universidade de Sdo Paulo, Séo Carlos, 2014.

The cable-stayed bridges are examples of slender and flexible where the usability of the
materials is very important structures. In this sense, to ensure the best use of the materials
involved (steel and concrete, for example), one must determine the forces applied to the
prestressing cables. A better distribution of the bending moments in the bridge deck is
obtained with a continuous beam. Cable-stayed bridges provide elastic support to the deck.
This work employs the zero displacement method, ZDM, to determine the axial forces that the
cables will be subjected to in order to approximate the behavior of the deck to the one as a
continuous beam. The ZDM method provides an economically viable structure. The
computational code performs static and modal analysis, which are performed by using the
finite element method, FEM. The static analysis is a nonlinear geometric analysis which
considers the nonlinearities of the cable sag, and the compression effects on the elements. The
material is assumed in the field of linear elastic regime. The bridge is modeled by elements of
plane truss with Dischinger’s elasticity module, to simulate cables and plane frame elements
for the deck and the tower elements. The structure is subjected to self-weight of the elements.
The computer code developed also performs the modal analysis of the structure to determine
their natural frequencies and mode shapes. The modal analysis can be carried out with the
concentrated or consistent mass matrix. In relation to the stiffness matrix, modal analysis of
the structure may use a linear stiffness matrix for analysis of free vibration analysis or the
tangent stiffness matrix for the analysis of vibration under initial stress. Examples in the

literature are solved with the computational code developed for verification and validation.

Keywords: Finite elemento method. Nonlinear geometric analysis. Modal analysis. Zero
displacement method. Cable-stayed bridges.
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1 INTRODUCAO

O presente capitulo tem como finalidade efetuar a apresentacdo da temaética da
pesquisa. Sdo expostas consideracdes iniciais, com o intuito de promover contextualizacdo do
tema em estudo. Ainda sdo apresentados os objetivos do trabalho, justificativa do tema, a
metodologia adotada, e a organizagao do trabalho.

1.1 CONSIDERACOES INICIAIS

Com o aprimoramento de técnicas construtivas, e 0s avangos tecnoldgicos obtidos
nos materiais empregados na construgdo civil, intensifica-se a busca por estruturas que
proporcionem menor consumo de material, e que sejam mais resistentes, e esbeltas, onde o
aspecto estético passa a ter grande relevancia na concepgdo de um projeto.

As pontes e viadutos passaram a ter uma importancia, além de sua funcéo principal,
que é transpor obstaculos, de figurar como modeladores da paisagem de uma cidade, ou pais,
servindo de marcos arquiteténicos locais. Os modelos estruturais de pontes que estdo em
destaque na atualidade, tanto pela beleza quanto pela eficiéncia estrutural, sdo as pontes com
suporte de cabos. Essas pontes sdo conhecidas por transporem grandes vaos com uso de pouca
quantidade de material.

Nesta categoria de pontes, encontram-se as pontes estaiadas e as pontes suspensas,
também conhecidas como pénseis. A principal distincdo entre as pontes suspensas e as pontes
estaiadas, segundo Troitsky (1988), é a forma como o0s cabos sdo capazes de promover a
sustentacdo dos elementos estruturais.

Troitsky (1988) afirma que o tabuleiro, nas pontes suspensas, sdo sustentados por
cabos verticais que estdo fixados a um cabo principal que esta frouxamente pendurado,

enquanto que as pontes estaiadas o tabuleiro é sustentado diretamente pelas torres com 0s
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cabos, 0 que confere as pontes estaiadas uma estrutura mais contraventada que as pontes
pénseis. O presente trabalho tem como enfoque as pontes estaiadas, cada vez mais populares
entre 0s projetistas.

Os cabos possuem um comportamento extremamente ndo linear geométrico
proveniente do efeito de catenaria. Entdo, para obter a resposta mecanica da estrutura de
forma mais condizente com a realidade, faz-se necessario levar em consideracdo o
comportamento nao linear dos estais na modelagem da estrutura.

Com o aumento da complexidade das estruturas, as representacdes matematicas dos
problemas passam a ter solucBes analiticas cada vez mais dificeis de se obter, devido ao alto
grau de complexibilidade das equacdes diferenciais envolvidas, e das condi¢des de contorno a
serem obedecidas.

O modelo matemético de representacdo deve englobar as relagdes constitutivas dos
materiais, as relacGes de equilibrio e as relagdes deslocamentos/deformacdes. Para se obter as
solucgdes de estruturas complexas, foram desenvolvidos métodos numericos, que buscam uma
solucdo aproximada com uma boa exatiddo e precisao [Figura 1.1], desde que discretizado de

forma correta, com elementos de aproximacéo adequada.

Aumento da Exatiddo

Aumento da Precisio

© (d

Figura 1.1 - Exemplos de exatiddo e precisdo. (a)lnacurado e impreciso; (b)acurado e impreciso; (c) inacurado e

preciso; (d) acurado e preciso [Chapra e Canale, 2008].

Nesse sentido, um dos métodos numéricos mais difundidos é o Método dos

Elementos Finitos (MEF). Segundo Holland (1974) o método do elemento finito teve sua
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primeira aplicacdo em 1943 com a publicacdo de um artigo do matematico Richard Courant
sobre analise de torcdo. Holland (1974) cita, também, outro matematico, Synge, que
aprofundou o método em 1952, e lancou um livro em 1957.

Mas, de acordo com Assan (2003), foi apenas em 1956, com a publicacdo dos
trabalhos desenvolvidos por Turner, Clough, Martin e Topp, que o método dos elementos
finitos teve sua formulacdo desenvolvida da forma empregada até hoje. Além destes, Holland
(1974) cita também Zienkiewicz e Argyris como 0s principais nomes envolvidos com o
desenvolvimento do método dos elementos finitos.

Assan (2003) afirma que Clough deu o nome de método dos elementos finitos para
diferenciar do método dos elementos infinitesimais utilizados no calculo diferencial.

O método MEF pode ser empregado tanto na solucdo de sistemas de equacdes
lineares, bem como nédo lineares. A resolucdo dos sistemas ndo lineares se faz de forma
iterativa até se obter uma resposta dentro de uma tolerancia especificada (&s).

As pontes estaiadas sdo estruturas de grande porte e de alta complexibilidade. E
preciso ter cuidados especiais para garantir o bom funcionamento da estrutura. Uma das
formas de se monitorar este comportamento é por meio de ensaios dindmicos.

Os ensaios dinamicos possuem carater ndao destrutivo, isto é, sdo ensaios que
implicam danos imperceptiveis ou nulos a estrutura. Mehta e Monteiro (2008) afirmam que
existe um grande interesse em desenvolvimento de ensaios ndo destrutivos para avaliar
estruturas de concreto. Estes ensaios ndo destrutivos podem ser estendidos para estruturas
civis em geral, como estruturas de aco, mistas, e de materiais compositos.

Os autores observaram que o aperfeicoamento desses métodos pode gerar grande
economia para os cofres publicos tendo em vista que métodos mais eficientes para deteccdo
de danos podem encontrar defeitos no concreto antes que o custo de manutencgéo se torne alto
demais, ou até inviavel.

Os ensaios dindmicos visam obter dados fisicos da estrutura in-loco, mais
comumente a aceleracdo gerada pela aplicacdo de uma solicitacdo dinamica. Ren, Peng e Lin
(2005) citam como principais testes dindmicos os ensaios de vibracao forcada, vibracédo livre
e vibracdo ambiental. Através dos dados de aceleracdo, é possivel obter o modelo modal
experimental da estrutura.

O modelo modal permite descrever as caracteristicas dindmicas da estrutura,
traduzidas através das frequéncias naturais, os seus modos de vibrar, e as razdes de

amortecimento viscoso da estrutura.
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A andlise do comportamento dindmico ndo é tdo explorada na engenharia civil
brasileira quanto em outros paises. Isto ocorre porque 0 pais encontra-se em uma regido
privilegiada, ndo havendo grandes problemas relacionados a sismos.

No entanto, o conhecimento do comportamento da estrutura ante os efeitos
dindmicos pode revelar-se de extrema valia ao se monitorar estruturas ja existentes, ou em
fase construtiva. 1sso porque as frequéncias naturais da estrutura sdo funcdo da rigidez e da
massa da estrutura.

O modelo modal tedrico da estrutura pode ser obtido por meio de processos
numéricos. E importante obter o modelo modal numérico a fim de se realizar comparagdes
com o modelo experimental obtido in-loco. Com os dois modelos, é possivel comparar as
respostas esperadas (modelo tedrico/numérico), com as respostas reais medidas com a
estrutura real.

Este trabalho se propde a modelar pontes estaiadas pelo método MEF, a fim de
realizar a analise estatica sob acdo do peso-proprio da estrutura, e obtencdo dos parametros
modais.

Como a estrutura é dimensionada pra ter uma determinada rigidez e massa, qualquer
alteracdo nestas caracteristicas produz alteracdo nos valores das frequéncias naturais. No caso
de um dano na estrutura real, ele pode ser percebido pela diminui¢do da frequéncia natural,
visto que estruturas mais rigidas possuem frequéncias naturais mais altas.

Com as caracteristicas dindmicas da estrutura, além da deteccao de danos, é possivel
fazer o controle de execucgéo da obra, a fim de garantir que os parametros de projeto sejam

respeitados durante a etapa construtiva.

1 ra
- ' [l
amorteciniento B 7 —
-7 rigidez
,/
P4
= 0.1p—= L
S . - \\_ﬁh———-—-—--—
PO o g o g g s B .;m ___________
=
N massa A4
-~
3
= 0.01
=~
0.001 3

10 100 1-10°
Frequéncia [rad/s]

Figura 1.2 — Gréfico da acelerancia de um sistema de um grau de liberdade [Varoto, 2011 ].
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Quando uma estrutura € excitada harmonicamente préximo de sua frequéncia natural
ela passa a ter amplitudes de resposta bastante altas, mesmo que estas forcas de excitagcdo
sejam pequenas, conforme mostra a Figura 1.3. Nela, o fator de amplificacdo dinamica da
resposta para um sistema de um grau de liberdade, segundo Clough e Penzien (2003) é dado
por:

D = Xmx _[1—B2)? + (2yP)] 2 (L1)

estatico

onde D ¢é o fator de amplificacdo dinamica, dado pela razdo entre o deslocamento maximo da
anélise dindmica (Xmax) € 0 deslocamento obtido pela analise estatica (Xestatico), P € @ razao
entre a frequéncia de excitacdo (w) e a frequéncia natural (w,), € y é a razdo de
amortecimento do sistema.

Para sistemas amortecidos, as amplitudes reduzem e tem seu maximo pouco antes
que a razdo de excitacdo seja 1. As frequéncias de ressonancia séo as frequéncias onde o
sistema possui amplitude méxima. O valor de 3 para o qual o fator de amplificacdo dindmica

é méaximo, é dado, segundo Clough e Penzien (2003) por:

[ Y Iy
Bressonéncia = N = 1 ZY (1.2)

o,

Clough e Penzien (2003) afirmam que, na pratica, a maior parte das estruturas civis
correntes possuem um fator de amortecimento y < 0,20, o que implica que as frequéncias

ressonantes das estruturas ocorrem praticamente quando se excita a estrutura em suas

frequéncias naturais.
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Amplitude de Resposta em Fungédo da Razdo entre a Frequéncia de Excitagdo ¢ a Frequéncia Natural
4

Fator de Amplificagiio Dindamica

0 0.5 1 1.5 2 2.5 3
Razdo w/wn

Figura 1.3 - Amplitude de Resposta x Raz&o entre frequéncia de excitacdo e frequéncia natural [Clough e
Penzien, 2003 adaptado].

Com o modelo modal da estrutura é possivel conhecer as frequéncias ressonantes,
deteccdo de danos, e realizar o controle executivo da estrutura.

Assim, esta € a importancia de efetuar analise modal, tanto de forma numérica
(MEF), quanto de forma experimental. Caso detecte-se alguma anomalia entre os parametros
aferidos e os esperados, ha a possibilidade de realizar a intervencdo da estrutura ainda nas

primeiras etapas, minimizando custos ndo planejados.

1.2 OBJETIVOS

O objetivo geral desta pesquisa é a obtencdo dos esforcos internos e do modelo
modal da estrutura, via método dos elementos finitos, a partir da configuracdo deslocada
inicial da estrutura, obtida por meio de uma anélise estatica nao linear geométrica.

O objetivo especifico € o desenvolvimento de uma ferramenta computacional, dotada
de uma interface grafica para entrada de dados, que seja capaz de obter esta caracterizacdo
dindmica da estrutura. Em relacdo as frequéncias naturais, tem-se interesse no estudo das
frequéncias de vibragdo globais da estrutura, onde o modelo adotado é simplificado e néo
fornece os modos locais de vibracdo dos cabos. De posse do modelo modal da estrutura, é

possivel realizar analises com relacdo as solicitacdes dindmicas.
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O programa pode ser utilizado, para a detec¢do de danos, por meio de uma analise
comparativa entre as caracteristicas dinamicas encontradas experimentalmente, da estrutura
real, com os dados obtidos com a analise do modelo numérico.

Para a analise estatica ndo linear, o cédigo desenvolvido emprega 0 método da
anulacdo dos deslocamentos, MAD, proposto por Wang, Tseng e Yang (1993). O método tem
por objetivo eliminar ou tornar suficientemente pequenos os deslocamentos verticais do
tabuleiro em pontos de controle escolhidos pelo usuario. Com isso, € possivel aproximar o
comportamento do tabuleiro da ponte estaiada a um tabuleiro continuo. O método fornece as
forcas axiais atuantes nos cabos que sdo capazes de promover a condi¢cdo de deslocamento
vertical “nulo” em determinados pontos.

Desta forma, é possivel utilizar o programa desenvolvido como subsidio ao estudo
preliminar de projeto de novas pontes estaiadas, pois este € capaz de fornecer as forgas
iniciais a que os elementos estdo submetidos a fim de determinar as se¢des transversais dos

elementos estruturais da ponte.

1.3 JUSTIFICATIVA

Este projeto promove uma contribuicdo a tematica de linhas de pesquisas ja
desenvolvidas pelo Departamento de Estruturas da Escola de Engenharia de Sdo Carlos
(SET/EESC), como Método dos Elementos Finitos, Analise N&o linear, Dindmica das
Estruturas e Estruturas Especiais.

O trabalho gera uma continuidade de estudos nesta linha de pesquisa de modo a
aperfeicoar o codigo computacional que sera desenvolvido, com posterior implementacédo de
elementos espaciais (3-D) de pértico e trelica, ndo linearidade fisica, analise das
caracteristicas dindmicas durante as diversas etapas construtivas, com consideracfes de
efeitos dependentes do tempo, bem como ser capaz de realizar analise de carregamentos
dindmicos de origem aleatdria, como ventos, veiculos etc.

O presente estudo pode trazer beneficios a industria da construgdo civil, pois é capaz
de proporcionar até estruturas mais leves, com uma concep¢do estrutural mais racional e
otimizada, o que reduz os custos construtivos da obra. Com os dados de frequéncias naturais,
é possivel verificar se as condicdes em campo sdo capazes de mobilizar estas frequéncias, e

realizar a mitigagdo necessaria.
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1.4 METODOLOGIA

A metodologia empregada busca a geracdo de um codigo computacional, com
auxilio do MATLAB®, e FORTRAN®, utilizando a teoria ja estabelecida de elementos finitos.
Os elementos da ponte serdo modelados segundo elementos cléssicos de trelica plana, para
simular os estais, e elementos de poértico plano, para a viga e as torres. A analise sera feita
considerando-se apenas 0s carregamentos de peso-proprio dos elementos estruturais.

O estai possui um comportamento ndo linear, ndo resiste a forcas de compressao, e,
quanto menor for a catenaria do estai, maior serda 0 modulo de elasticidade efetivo do
elemento. A modelagem do cabo sera realizada por meio de um unico elemento finito de
trelica plana com mddulo de elasticidade equivalente, conhecido também por moédulo de
elasticidade de Dischinger, para simular o efeito da catenaria.

Os sistemas ndo lineares de equacdes serdo resolvidos de forma incremental-
iterativa, utilizando o método de Newton-Raphson. Os resultados obtidos serdo validados pela
comparacdo de exemplos de pontes estaiadas modeladas bidimensionalmente (2-D)
encontrados na literatura.

As frequéncias naturais e 0s modos de vibrar séo obtidos pela solu¢do do problema
de autovalores e autovetores do sistema estrutural submetido a vibracdo sob tensdes iniciais.
Esta etapa de processamento é realizada pelo MATLAB®.

O programa conta com uma interface grafica para a entrada de dados, referente a
etapa de pré-processamento, desenvolvido em ambiente MATLAB®, com visualizacio da
estrutura na configuracdo de referéncia. O processamento da andlise estatica (linear e ndo
linear) é realizado pelo FORTRAN® enquanto o processamento referente & anélise modal é
realizado pelo MATLAB®. A anélise estatica n4o linear da estrutura é responsavel por obter a
configuragdo deslocada inicial, e também as tensGes iniciais a que o0s elementos estardo
submetidos, e a partir dai obter as caracteristicas dindmicas pela analise modal.

O pos-processamento conta com uma saida grafica, e um arquivo de texto para cada
uma das duas analises efetuadas (estatica e modal). O poOs-processamento grafico da analise
estatica mostra os deslocamentos e esforcos internos da estrutura, que sdo salvos na saida de
texto. Para a analise modal, a saida de texto apresenta as frequéncias naturais extraidas em
Hertz, ou radianos/segundo, enquanto a saida grafica mostra o0 modo de vibrar da estrutura e

suas frequéncias naturais correspondentes em Hertz.
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1.5 ORGANIZACAO DO TRABALHO

O trabalho esta estruturado em seis capitulos. A sequéncia dos capitulos é organizada
para a melhor assimilacdo das ideias desenvolvidas. No primeiro capitulo, foram realizadas as
consideracdes iniciais, assim como descritos 0s objetivos, a justificativa e a metodologia
empregada no trabalho.

O capitulo 2 apresenta uma breve revisao bibliografica a cerca do estado da arte das
pontes estaiadas, no qual é mostrada a importancia da analise modal, e a aplicabilidade dos
critérios modais para deteccdo de danos a estrutura. Este capitulo apresenta varios estudos
sobre a modelagem de cabos para analise estrutural. Um apanhado sobre as classificacdes
existentes de pontes estaiadas e mostra a evolucdo deste sistema estrutural.

O capitulo 3 mostra a relevancia do método dos elementos finitos na engenharia
estrutural e expde a fundamentagdo matematica dos elementos finitos classicos de portico, e
trelica, que sdo empregados no cédigo computacional desenvolvido. Estes elementos seréo
utilizados para discretizacdo das vigas/colunas da ponte, e cabos, respectivamente.

As analises que sdo desenvolvidas no codigo computacional sdo apresentadas no
capitulo 4. Este capitulo faz uma abordagem sucinta das analises empregadas, dando énfase
ao método iterativo de Newton-Raphson, e ao método da anulacdo dos deslocamentos
(MAD), que obtém as forcas de protensdo dos cabos para uma dada configuracdo de
referéncia. Sdo apresentados os critérios de convergéncia empregados no codigo
computacional.

Apbs apresentada a fundamentacdo tedrica para o desenvolvimento do trabalho, o
capitulo 5 desenvolve exemplos de validacdo, que sdo encontrados nas literatura, sendo um
portico, comparando os resultados obtidos com o0s apresentados por Connor et al. (1968),
Mantilla (1974), e Neves (1990), e trés pontes estaiadas apresentadas por Wang, Tseng e
Yang (1993), obtendo-se as respostas estaticas e modal para os exemplos.

Finalmente, o capitulo 6 é destinado a conclusdo, e propostas para continuacdo da

pesquisa e aperfeicoamento do codigo computacional desenvolvido.
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2 REVISAO BIBLIOGRAFICA

Neste capitulo é apresentada uma breve revisdo do estado da arte com base na
revisio bibliografica realizada. E abordado o histérico das primeiras obras que utilizaram
estruturas semelhantes as pontes estaiadas, bem como a evolucdo das pontes estaiadas. E
citado o sinistro da ponte de Tacoma como exemplificacdo dos problemas que estruturas
esbeltas podem estar sujeitas. A importancia do conhecimento das caracteristicas dindmicas é
abordada, bem como a utilizacdo da analise modal numérica x analise modal experimental de
estruturas existentes com finalidade de deteccdo de danos.

Sd0 mostradas as classificacOes existentes dos sistemas estruturais de pontes
estaiadas quanto a configuracdo dos cabos, posicdo da torre, tipo de suspensédo do tabuleiro.
Sdo mostrados trabalhos que tratam as diversas formas de modelagem dos estais, bem como
as ndo linearidades presente neste tipo de estrutura e sua relevancia para a analise estrutural de
pontes estaiadas. Por fim, sdo apresentados estudos que visam a reducdo dos esfor¢cos no

tabuleiro.
2.1 ESTADO DA ARTE
Troitsky (1988) afirma que o uso de cordas e correntes como forma de sustentagédo

de estruturas € uma ideia que vem desde a antiguidade, sendo que os egipcios aplicaram este

conceito para a construcao de seus barcos a vela [Figura 2.1].
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Figura 2.1 - Barco a vela egipcio [Troitsky, 1988] .

O primeiro registro que se tem de pontes estaiadas como uma forma regular de se
transpor obstaculos data de 1617, quando, segundo Troitsky (1988), Faustus Verantius propds
uma ponte com tabuleiro de madeira, suportada por barras de aco inclinadas, conforme mostra
a Figura 2.2.

34. Pons Ferriwvs

Figura 2.2 - Ponte projetada por Faustus Verantius, Italia, 1617 [Troitsky, 1988].

Virlogeux (1999) afirma que a primeira ponte estaiada moderna em concreto armado
foi projetada por Eduardo Torroja, engenheiro espanhol, em 1926 quando construiu o
aqueduto de Tempul, em Jerez de la Frontera. Walther et al. (1998) credita a introdugdo dos
acos de alta resisténcia ao aqueduto de Tempul, situado na Espanha. Mas, segundo o autor, a
grande evolugdo deste sistema estrutural veio com os estudos publicados pelo alemdo Franz
Dischinger.

Walther et al.(1998) relata a introducdo de estais inclinados e protendidos por
Dischinger no projeto da ponte suspensa sobre o rio Elba, em 1938. Os autores afirmam que
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Dischinger propds utilizar cabos de aco de alta resisténcia submetido a altas tensdes
provocadas por carregamento de peso proprio.

O desenvolvimento, no ambito internacional, das pontes estaiadas se deu na década
de 70, e, a partir da década de 90, passaram a figurar entre os sistemas estruturais capazes de
transpor grandes véos, passando a competir com as pontes suspensas (VIRLOGEUX, 1999).
Na Figura 2.3, é possivel observar o histérico da evolugéo dos véos livres das pontes estaiadas
desde 1952 até 2012. A figura original de Virlogeux (1999) mostra a evolucdo até 1999, as
pontes de Sutong e Russky foram adicionadas a fim de atualizar a evolucdo das pontes
estaiadas.

O desenvolvimento de tabuleiros mais esbeltos e flexiveis possibilitaram as pontes
estaiadas competir com outros sistemas de pontes, com seus vaos crescendo rapidamente, a
ponto de concorrer com as pontes suspensas. No entanto, para conseguir superar os vdos das

pontes suspensas sera preciso dominar as for¢as do vento (VIRLOGEUX, 1999).

Evolucao dos vaos livres das Pontes Estaiadas
1200 :

1 - Donzére Capal Bridge (Fran¢e) 1952-81m
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3.-Dii |dorf North Bridge (Germany) 1957-260m ...
4 - K&In Severin Bridge (Germany) 1959-302m
5
6
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- Diisseldorf Kniebriicke (Germany) 1969-320m
- Dulsbourg Bridge (Germany) 1970-350m
- Saint-Nazaite Bridge (Francé) 1975-404m
800 |- 8 --Anacis Bridge (Canada).1983-465m. SN
9 - lkuchi Bridge (Japan) 1991-490m

10 - Skarnsund Bridge (Norway) 1991-530m
11 - Yang Pu Bridge (China) 1993-602m

12 - Normandie Bridge (France) 1994-856m
60() |--13-- Tatara Bridge (Japan) 1999:390
14 - Sutong Bridge (China) 2008-1.088m
15 - Russky Bridge (Russia) 2012-1.104m
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Figura 2.3 - Evolucéo dos vaos livres das pontes estaiadas — 1952 a 2012 [Virlogeux, 1999 - adaptado].

Um exemplo de acidente ocasionado por agdo do vento, como o citado por Virlogeux
(1999), € o da ponte suspensa do estreito de Tacoma. Pugsley (1968) a descreve como uma
ponte suspensa de aproximadamente 850 metros de extenséo, que entrou em colapso devido a
oscilagcbes excessivas provocadas por vento transversal a ponte com cerca de 65 quildmetros

por hora.
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Miyata (2003) atribui o colapso da ponte do estreito de Tacoma a um mecanismo de
excitacdo do modo de vibracdo torcional da ponte. Segundo Miyata (2003), a excitacao foi
provocada por um vortice causado pela iteragdo do vento com a viga principal que gerava
regides alternadas de baixa pressdo sincronizadas com o movimento torcional, como se pode
observar na Figura 2.4, 0 que provocou uma auto-excitagdo da estrutura.

O conhecimento prévio do comportamento aerodinamico e das frequéncias naturais
da ponte de Tacoma poderia ter evitado o colapso da estrutura. Walther (1998) afirma que,
para pontes de pequenas dimensdes ou para projeto preliminar, as frequéncias fundamentais
torcionais e flexionais devem distanciar-se de um fator de 2,5. Walther (1998) alega que para
uma estrutura real deve-se utilizar o tinel de vento para o estudo detalhado do comportamento
aerodinadmico.

Figura 2.4 - Colapso da ponte do estreito de Tacoma, (a) o modo de vibracdo torcional levou ao colapso, (b)

fluxo de iteracdo do vento com a estrutura criando regides de baixa pressdo [Miyata, 2003 - adaptado].

Outra aplicacdo do conhecimento das caracteristicas dindmicas das estruturas pode
ser a deteccdo de danos. Como Maas et al. (2012) observam, a frequéncia natural de um dado
sistema é uma propriedade constante e invariante, na qual, ao se iniciar a fissuragdo do
material as frequéncias naturais do sistema sdo alteradas em decorréncia da reducdo da
rigidez. Os autores afirmam que este é um efeito bastante conhecido e utilizado como
indicador de dano da estrutura, entretanto s6 é eficiente apds o surgimento das primeiras

fissuras.
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Zhu, Li e He (2011) abordam os métodos existentes para deteccdo de danos baseados
nos modos de vibragdo, conhecidos como MAC (modal assurance criterion) e COMAC
(coordinate modal assurance criteria). Os autores citam que o MAC pode indicar a presenca
de danos, no entanto este é insensivel a danos simétricos em estruturas simetricas. Ja o
COMAC pode ser utilizado para detectar, e localizar a posi¢do do dano, mas a queda no valor
do COMAC ndo indica a magnitude do dano.

Jassim et al. (2013) afirmam que os valores MAC obtidos de uma estrutura indicam a
correlagdo entre dois modos, e seus valores variam entre 0, onde ndo ha correlacdo entre os
modos de vibracdo analisados, e 1, onde a correlacdo entre os modos de vibragdo é perfeita.
Segundo os autores, 0 desvio do valor do MAC do valor de 1 € uma indicacdo de dano a
estrutura, quanto maior a magnitude do dano, maior o distanciamento do valor de correlacédo
perfeita entre 0s modos de vibracao.

A determinagcdo do MAC para dois modos de vibracdo sejam estes o modelo

numérico e o modelo real (danificado ou néo), é dado por:

2

So0;

=1

MAC = 2.1)

: 12
201 24,
R
onde ¢ é o vetor do modo de vibracdo obtido com a modelagem numérica da estrutura, ¢"é o
vetor modal da estrutura real, j varia de 1 a n que é o nimero de pares de modos de vibragdes
correspondentes.

Como mencionado por Zhu, Li e He (2011) o MAC é capaz de indicar presenga ou
nédo de danos, ou inconstancias da estrutura, mas ndo € possivel localizar a sua posi¢do. Para
determinacdo da posicdo do dano, usa-se 0 COMAC.

Jassim et al. (2013) afirmam que o0 COMAC detecta variagdes da rigidez de cada
grau de liberdade, onde o menor valor do COMAC em qualquer ponto da estrutura indica a
posicdo mais provavel de se detectar o dano, enquanto o MAC é capaz de identificar
variacdes na rigidez da estrutura.

O célculo do COMAC ¢ realizado para cada grau de liberdade, comparando-se a
estrutura real e a estrutura obtida com o modelo numérico segundo a equagdo a seguir para o

grau de liberdade j:
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onde ¢ é o vetor do modo de vibracdo obtido com a modelagem numérica da estrutura, ¢"é o
vetor modal da estrutura real, i € o valor do j-ésimo modo de vibracdo em um ponto de
medicdo, n € o numero de pares de modos de vibracdes correspondentes.

Com respeito ao sistema estrutural das pontes estaiadas, este pode ser dividido em
quatro componentes principais, a longarina, o sistema de cabos, a torre e o bloco de

ancoragem, encontrados na Figura 2.5.

o Tarre (ou Pildo)

e Sistema de Cabos

Longarina
Bloco de Ancoragem (ou Pier de Ancoragem)

Figura 2.5 — Principais componentes estruturais da ponte estaiada [Gimsing, 1997 - adaptado].

As pontes estaiadas sustentam o tabuleiro por cabos inclinados, chamados estais,
presos a uma torre. Tanto as torres quanto o tabuleiro podem ser de concreto, ou ago.

Até o inicio de 2012, a ponte estaiada em Sutong, na China, possuia 0 maior vao
livre com 1.088 metros. Em julho desse mesmo ano, foi inaugurada a ponte estaiada de maior
vao central livre até entdo, com 1.104 metros. A ponte russa, que liga o continente a ilha de
Russky sobre o estreito de Bosforo [Figura 2.7] é a primeira a ultrapassar a marca de 1.100
metros de vao central.

O primeiro projeto de ponte estaiada no Brasil foi a Ponte de Porto Alencastro sobre
o0 rio Paranaiba, que separa os estados de Minas Gerais e Mato Grosso do Sul (Ytza, 2009).
Em 2008, foi inaugurada uma das obras que marcam a capital paulistana, a ponte Octavio

Frias de Oliveira sustentada por 144 estais [Figura 2.6].
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Figura 2.6 - Vista aérea da ponte Octavio Frias de Oliveira. [W.Filho, Ad&o, Disponivel em:

<http://portoimagem.wordpress.com/2012/05/18/porto-alegre-vai-ganhar-dois-viadutos-estaiados-nos-proximos-

anos-mas-ja-existe-gente-contra/>. Acesso em: 02/10/2012]

Figura 2.7 - Ponte Russky sobre o estreito de Bdsforo. [Disponivel em: <http://www.maurer-

soehne.com.br/sistemas_de_protecao_estrutural/>. Acesso em: 28/9/2012]

As pontes estaiadas possuem diversos arranjos estruturais, tanto pelo arranjo dos
cabos, quanto pelo arranjo dos mastros. Troitsky (1988) classifica as pontes estaiadas segundo
a configuragéo longitudinal dos cabos como pontes com a configuragcdo em leque, semi-harpa,
ou harpa. J& os arranjos dos mastros, podem ser em um plano simples, com o mastro central

ou lateral, com os cabos verticais ou inclinados [Figura 2.8].
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Figura 2.8 - Arranjo transversal e longitudinal dos cabos [Ytza, 2009].

As pontes estaiadas com os cabos se conectando a torre em forma de leque ndo € a
opcao estética mais aprazivel, mas, em termos estruturais, € a mais interessante, pois a
configuragdo permite o uso de angulos maiores, que produzem componentes de forgas
horizontais reduzidas no tabuleiro. Esta configuragdo tem como principal desvantagem a
ancoragem dos cabos na torre. A regido de fixacdo fica bastante conturbada pelo grande
numero de cabos, dificultando a convergéncia dos cabos, e, também, o grande numero de
cabos gera tensdes bastante elevadas nesta regido.

As pontes estaiadas do tipo harpa ndo séo a melhor solucgéo estrutural e econémica,
apesar de ser a solugdo estética mais agradavel por conta de sua posicdo paralela entre os
cabos. Este sistema é pouco indicado para pontes de grandes vaos, uma vez que a inclinagédo
dos cabos introduzira grandes solicitagdes axiais no tabuleiro, podendo causar a instabilidade
da estrutura (TORNERI, 2002).

Um sistema hibrido entre o sistema em leque e harpa € o sistema de semi-harpa, que
tenta associar os dois sistemas, agregando as vantagens de cada um, mas sem as suas
desvantagens. Os cabos ficam dispostos na parte superior da torre, evitando o problema da
convergéncia dos cabos, como ocorre no sistema em leque, e aumentando a inclinagdo dos
cabos, em relacdo ao sistema em harpa, para reduzir as forgas horizontais no tabuleiro.

As forgas de compressé@o crescem a medida que os vdos aumentam, e isso Se torna o
principal limitador das pontes estaiadas, devido a perda de estabilidade causada por elevadas
solicitagGes axiais atuando no tabuleiro. Torneri (2002) diz que o emprego de pontes estaiadas
fica limitado a 1.500 metros, devido as forcas de compressdo, além das dificuldades de
execucdo que surgem.

Walther et al. (1998) classificam as pontes estaiadas segundo a configuracdo

transversal em sistemas com suspensdo em um plano central, e sistemas com suspensao
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lateral. O sistema com suspensédo lateral pode ser classificado como reto, ou inclinado, de
acordo com a posicdo do estai em relagédo ao tabuleiro [Figura 2.8].

Para os sistemas com suspensao central, esteticamente, ndo existe a sobreposicao dos
planos dos cabos e, estruturalmente, sdo sistemas que precisam ter uma rigidez a tor¢do do
tabuleiro maior que o sistema com suspenséo lateral. Caso 0 espagamento entre os cabos seja
pequeno, a capacidade a flexdo do tabuleiro ndo é completamente explorada.

O sistema de suspenséo central possui a torre no centro da secao transversal da ponte,
e isto requer que o tabuleiro seja mais largo em relacdo ao sistema de suspensdo lateral
[Figura 2.9]. Para estes sistemas é necessario prever uma carga de impacto devido ao trafego,
ou posicionar barreiras de seguranca ao redor da ancoragem dos estais, a fim de manter a

integridade da estrutura.

Figura 2.9 - Ponte Brotonne com sistema de suspensao central. [Disponivel em: <

http://www.panoramio.com/photo_explorerf#view=photo&position=580&with photo id=74877029&order=date
desc&user=2279867 > . Acesso em: 03/10/2012]

Segundo Vargas (2007), esse sistema de suspensdo causa baixas cargas de fadiga
nos cabos, pois um tabuleiro rigido a torcdo reparte cargas concentradas de forma mais
eficiente, mas para grandes vaos, ou tabuleiros muito largos, deve-se adotar o sistema de
suspensdo lateral.

Para o sistema com dois ou mais planos de suspensdo, a grande desvantagem é o

grande nimero de elementos, causando uma confusdo visual da estrutura. Entretanto, ndo ha
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problemas com o gabarito do tabuleiro, e, estruturalmente, séo mais eficientes que o sistema
de suspenséo central.

Dentro da suspensdo lateral, a suspensdo vertical possui como principal vantagem a
economia na construgéo das torres. Em termos estruturais, a utilizagdo de torres em forma de
“A” com as colunas ligadas ao topo [Figura 2.10] melhoram a rigidez e a estabilidade da
estrutura, pois, o tabuleiro, junto com as torres, comporta-se como uma secao fechada rigida
(VARGAS, 2007).
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Figura 2.10 - Ponte da Normandia com suspenséo lateral e torre em forma de "A"[ Disponivel em: <

http://www.Imc.ep.usp.br/people/hlinde/estruturas/normandia.htm > . Acesso em: 03/10/2012]

Estruturas de grandes vaos requerem torres de grandes alturas. Para melhorar a
estabilidade e rigidez da estrutura € comum unir o topo das torres, a fim de oferecer maior
resisténcia as solicitagdes laterais do vento, além das forcas dos estais.

Segundo Troitsky (1988) os seguintes fatores foram responsaveis pelo sucesso do
desenvolvimento do sistema estrutural das pontes estaiadas:

a) desenvolvimento de métodos de analise de estruturas estaticamente
indeterminadas e o0 uso de computadores.

b) desenvolvimento de tabuleiros ortotropicos de ago.
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C) experiéncia absorvida de antigas pontes contendo elementos béasicos das
pontes estaiadas.
d) uso de acos de alta resisténcia, novos métodos de fabricacdo e, também,
desenvolvimento de novas técnicas construtivas.
e) capacidade de analisar essas estruturas por meio de estudo de modelos.
O estai € um dos principais agentes de sustentacdo, e € capaz, assim como as cordas
de um violdo, de aumentar a rigidez com o aumento da tracdo aplicada. Quando submetido a
compressdo, o0 estai ndo oferece resisténcia. Durante a etapa construtiva, os estais vao sendo
tracionados aos poucos, isso proporciona ao estai uma caracteristica ndo linear muito forte.
Para contornar esse problema, Peyrot e Goulois (1979) afirmam ser comum a
modelagem do estai como diversos elementos finitos de trelica interligados, simulando uma
catenaria, utilizando métodos computacionais para resolucéo de sistemas néo lineares.
Outros estudos, como Fleming (1979), Neves (1990), Wang, Tseng e Yang (1993),
Wang e Yang (1996), Wang, Lin e Tang (2002), fazem uso do elemento de trelica com
modulo de elasticidade equivalente, ou médulo de elasticidade de Dischinger. Este pode ser
utilizado quando o incremento da carga é pequeno, de forma a ndo alterar, significativamente,
a rigidez axial do cabo. O médulo de elasticidade de Dischinger é dado por:

E _ E
T (WeL)'EA 23)
" 127°

onde E¢q € 0 mddulo de elasticidade equivalente do estai, E € o mddulo de elasticidade do ago,
W 0 peso por unidade de comprimento do cabo, L, € o comprimento do estai em projecédo
horizontal, A é a area da secdo transversal do cabo, e T € a forca de tracdo no cabo.

Walther et al. (1998) analisa a equacdo (2.3) graficamente conforme a Figura 2.11.
As curvas sao plotadas para tensdes aplicadas nos cabos que variam de 0,05 ¢ a 0,500, onde

é a tensdo de ruptura do cabo.
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Figura 2.11 - Variacdo da razdo entre mddulo de elasticidade equivalente do cabo e 0 médulo de elasticidade real

com relacdo ao comprimento horizontal do cabo [Walther et al., 1998 - adaptado].

Pela andlise grafica, nota-se que, para um comprimento horizontal do cabo de 400
metros, aproximadamente 80% da rigidez do cabo pode ser obtida aplicando-se 0,25c. O
gréafico é plotado no intervalo até 0,500, pois a tensdo méxima permitida no cabo deve ser de
0,456 e, em casos excepcionais, 0,50c como relata Walther et al.(1998).

A Figura 2.12 mostra a posicéo inicial do cabo, com uma catenéria f, e a final, apos a
aplicacdo de uma forca axial. Nota-se que hd um deslocamento do cabo de AL. Esse
deslocamento aumenta a tensdo do cabo, e, consequentemente, a sua rigidez como se observa

na equacdo (2.3).
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Situagéo Inicial (sem a for¢a de protenséo F)

Situacéo Final (com aplica¢éo da forca de protenséo F)

Figura 2.12 - Arranjo do cabo inclinado [Troistky, 1988 - adaptado].

Fleming (1979) e Wang e Yang(1996) utilizam a abordagem de um Gnico elemento
reto de trelica com modulo de elasticidade equivalente para simular o comportamento do
cabo. Estes autores afirmam que uma analise puramente linear é capaz de determinar a
configuracdo de equilibrio inicial.

Wang e Yang (1996) obtiveram que as forcas nos estais obtidas na analise linear,
para os exemplos numéricos estudados (ponte estaiada assimétrica com 2 cabos, ponte
estaiada simétrica em forma de harpa com 12 cabos, e ponte estaiada simétrica com 12 cabos
em forma de leque), diferem da solucdo exata entre 2 e 10%. A solucdo exata dos autores é
tida como a anélise em que as ndo linearidades do efeito de catenéria, grandes deslocamentos
e efeito viga-coluna estéo presentes.

Neves (1990) afirma que a intensidade da ndo linearidade de um sistema estrutural é
de fraca a moderada onde o carregamento estatico promove tracdo adicional em todos os
cabos, na qual a configuragdo deformada final ndo é muito diferente da inicial. Ja para
sistemas que hé afrouxamento dos cabos, a ndo linearidade é maior.

Em relacéo aos parametros dindmicos da estrutura, Neves (1990) diz que o estado de
tensdo inicial do sistema exerce uma influéncia sobre as caracteristicas dindmicas tanto maior
guanto maior for a flexibilidade do sistema. O autor afirma que sistemas estruturais estaiados,
por serem flexiveis, necessitam que a resposta dindmica no tempo sejam calculadas a partir
dos modos de vibracgéo obtidos com a estrutura sob um estado de tensdes iniciais.

Yamaguchi e Jayawardena (1992) propuseram uma forma analitica de estimar o
amortecimento histerético, ou amortecimento estrutural, de sistemas com um, ou varios cabos.
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Por meio de uma andlise ndo linear em elementos finitos é definida a deformacao dindmica do
cabo, e, com ela, obtém-se uma estimativa analitica do amortecimento histerético. Os autores
caracterizam a deformacéo dindmica como sendo a deformacéo obtida quando o cabo atinge o
deslocamento maximo no processo de vibragéo.

Wang e Yang (1996) fizeram um estudo paramétrico das ndo linearidades existentes
nas pontes estaiadas. Analisaram a ndo linearidade causada pela catenaria dos cabos, grandes
deslocamentos, e pelo efeito viga-coluna. Com o estudo, chegaram a conclusdo que a busca
pela configuracdo deslocada inicial era obtida com boa exatiddo por todos os modelos [Figura
2.13]. Em relacéo as forcas nos estais, os modelos que levam em consideracdo o efeito da
catendria se aproximam da solucédo exata, enquanto o modelo sem a consideracdo do efeito da

catendria obteve uma resposta na vizinhanca da resposta linear [Figura 2.14].
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Figura 2.13 - Busca pela configuragdo inicial de uma ponte estaiada tipo harpa [Wang e Yang, 1996 - adaptado].
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Figura 2.14 - Evolucéo das forcas dos modelos durante as iteraces de forma [Wang e Yang, 1996 - adaptado].

Karoumi (1999) apresenta a formulacdo de um elemento de cabo, que deriva da
solucdo analitica do elemento de cabo com catenéria elastica e faz uma comparacédo entre o
elemento de cabo, o elemento de trelica com mddulo de elasticidade equivalente, e com a
discretizacdo do cabo em 20 elementos de viga com momentos de inércia muito baixos para
simular o comportamento do cabo [Figura 2.15].

O exemplo desenvolvido por Karoumi (1999) para obtencdo do grafico apresentado
pela Figura 2.15 trata de um unico cabo sob a acdo do peso-préprio e sujeito a aplicagdo de
forca de tragdo em ambas as extremidades. Os extremos do cabo distam entre si 304,8 metros,
e a forca aplicada no cabo de 17,794 kN. A catenaria no meio do vao, resultante da forca
aplicada, é de 30,48 metros (10% do véo).

Nota-se, pela analise da Figura 2.15, que o elemento de barra com mddulo de
elasticidade equivalente € bem mais flexivel que as outras abordagens para simular o
comportamento do cabo.

Karoumi (1999) atribui esta diferenca ao fato que o elemento de barra com modulo
de elasticidade equivalente leva em consideragdo o efeito da catenéria. Entretanto, o efeito de

enrijecimento, decorrente dos grandes deslocamentos, ndo é levado em consideracao.
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Figura 2.15 — Respostas entre as abordagens do elemento de cabo, trelica com mddulo de elasticidade

equivalente, e 20 elementos de vigas com momentos de inércia diferentes [Karoumi, 1999 - adaptado].

Kim e Lee (2001) apresentam um elemento finito de cabo, formulado a partir das
solucdes analiticas do elemento de cabo com catenaria elastica. No estudo, a configuracdo
deslocada inicial é comparada com a solucdo obtida por Wang, Tseng e Yang (1993) para
uma ponte estaiada do tipo leque com 12 cabos.

Este elemento apresentou distribuicdo de momentos fletores mais uniformes no
tabuleiro que o modelo de Wang, Tseng e Yang (1993) com o mdédulo de elasticidade
equivalente [Figura 2.16]. A resposta obtida por Kim e Lee (2001) se aproximou bastante da

resposta idealizada com apoios indeslocaveis na posi¢do de ancoragem do cabo.
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Figura 2.16 - Momento Fletor no tabuleiro [Kim e Lee, 2001 - adaptado].
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No estudo de Kim e Lee (2001) foi possivel adotar uma tolerancia de 10™'°, enquanto
no estudo proposto por Wang, Tseng e Yang (1993) a tolerancia de 10 foi definida como
critério de convergéncia do estudo. Isso resultou, para o estudo de Kim e Lee (2001), em uma
configuracdo deslocada inicial mais proxima da configuracdo de referéncia, como € possivel

observar na Figura 2.17.
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Figura 2.17 - Deslocamentos do tabuleiro [Kim e Lee, 2001 - adaptado].

Como os deslocamentos no tabuleiro obtidos com a analise proposta por Kim e Lee
(2001) diferem dos resultados obtidos por Wang, Tseng e Yang (1993), isto reflete forcas nos
estais, também, diferentes. A Figura 2.18 mostra a geometria da ponte estaiada em leque, com

0 quadro das forcas obtidas nos estais pelos dois estudos.
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Figura 2.18 - Geometria da ponte estaiada analisada, e as forcas obtidas pelos estudos de Kim e Lee (2001) e
Wang, Tseng e Yang (1993) [Kim e Lee, 2001 - adaptado].

Torneri (2002) abordou problemas de pré-dimensionamento dos estais como a fadiga
dos estais, a determinacdo das forcas de protensdo inicial dos cabos, e a elaboracdo de

modelos simplificados de analise preliminar do comportamento, tanto do tabuleiro, como da

41



torre. Foi feito, também, um estudo com diferentes propostas de concepcdo estrutural, com o
intuito de oferecer subsidios para a tomada de decisdes durante a etapa de projeto.

Torneri (2002) considerou, para analise paramétrica, a configuracdo dos cabos,
diferentes dimensdes do véo lateral, o espacamento entre os estais, altura da torre,
configuracdes transversal da torre (torre em portico, mastro Unico e a configuragdo em
diamante, chamada neste trabalho de configuracdo em “A”), e por fim a configuracdo
transversal do tabuleiro, que vao depender da configuracéo adotada para a torre.

Wang, Lin e Tang (2002) obtiveram as anélises modais de uma mesma estrutura
levando em consideracdo duas analises estaticas diferentes em relacdo a iteracdo de forma
(por meio do método da anulacdo dos deslocamentos, MAD), uma linear e outra ndo linear.

O primeiro procedimento, chamado de linear, os autores aplicam o método MAD de
uma forma linear, isto é, o mddulo de elasticidade do cabo utilizado é o linear, sem
consideracdo das néo linearidades de grandes deslocamentos e do efeito viga-coluna, onde a
iteracdo de forma é realizada sem considerar a iteragdo de equilibrio da estrutura, apenas a
reaplicacdo das forcas de protensao.

O segundo procedimento, chamado de procedimento ndo linear, considera todas as
ndo linearidades presentes numa ponte estaiada (efeito viga-coluna, efeito de catenéria e
grandes deslocamentos). A resolucdo do equilibrio do sistema se d& iterativamente pelo
método de Newton.

Os autores concluem que, ao analisar pontes estaiadas com um grande namero de
cabos, existem diferencas significativas entre as frequéncias naturais encontradas quando se
toma como configuracdo deslocada a estrutura obtida pela analise linear, da deslocada da
estrutura obtida pela andlise ndo linear. Por conseguinte, afirmam que a maneira correta de se
determinar as frequéncias fundamentais e modos de vibrar é por meio da configuracdo
deslocada obtida da analise néo linear.

Wang, Tang e Zheng (2004) formularam um processo de analise da configuracédo da
estrutura durante a etapa construtiva. A execucdo da ponte € realizada por balancos
sucessivos, e foram efetuadas duas andlises, uma seguindo a ordem construtiva, € uma
retroandlise, partindo da configuracdo inicial da ponte, obtida na primeira analise, e
executando a retirada dos elementos até se chegar a primeira fase construtiva.

Segundo Ren e Peng (2005) a posicao de equilibrio inicial de pontes estaiadas pode

ser obtida por uma analise estatica em pequenos deslocamentos.
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Para a analise da estrutura, Ren e Peng (2005), citam dois passos para obter o modelo
modal da estrutura:

a) A andlise estatica é realizada com o peso proprio da estrutura e a pré-tensdo
dos cabos. O objetivo deste passo é conseguir a configuracdo de equilibrio
deslocada da ponte na qual os elementos estruturais estdo submetidos a tenséo
inicial;

b) Em seguida, a analise modal é realizada, sendo iniciada da configuracdo de
equilibrio deslocada, obtida na anélise anterior.

Ren, Peng e Lin (2005) afirmam que as baixas frequéncias naturais (0-10 Hz) e os
modos de vibrar relativamente densos dentro desse dominio sdo tipicos das pontes estaiadas.

Neves (2005) apresenta a criacdo de um programa computacional para realizar a
otimizacdo de pontes estaiadas por meio de programacdo com fungfes multi-objetivo.

Vargas (2007) obtém o comportamento dos efeitos de segunda ordem nos elementos
estruturais das pontes estaiadas, analisando a ndo linearidade fisica da secdo de concreto
estrutural quando solicitado por flexdo obliqua composta e ndo linearidade geométrica. No
estudo, Vargas (2007) afirma que a ndo linearidade geométrica do estai pode ser obtida
considerando o médulo de elasticidade secante E;, analisado como elemento de barra.

O mddulo de elasticidade secante considera a possibilidade de mais de um nivel de
tensdo atuar no cabo, o que torna o uso deste mais interessante ao se fazer analises com cargas
variaveis onde o nivel de tensdo atuante no cabo varia consideravelmente.

O estudo proposto por Hassan, Nassef e EI Damatty (2012) otimiza, por meio de
algoritmos genéticos, as forcas atuantes nos cabos das pontes estaiadas. No estudo, os autores
chegam a conclusao que o parametro principal que influi na ndo linearidade geométrica, e na

determinacdo das forcas nos cabos é proveniente do efeito da catenaria.
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3 METODO DOS ELEMENTOS FINITOS
(MEF)

Na engenharia estrutural, procura-se descrever o comportamento mecanico de um
corpo submetido a um determinado carregamento, e a condi¢cbes de contorno especificas,
buscando-se conhecer os campos de deslocamentos, deformacéo e tensdo. Para a maioria dos
problemas de engenharia, ndo existem solucdes analiticas faceis de se obter, e nem
explicitaveis na maioria dos casos praticos. I1sso ocorre pela complexidade decorrente da
modelagem matematica, envolvendo sistemas de equacges diferenciais parciais.

Os modelos matematicos, segundo Reddy (2004), podem ser definidos como um
conjunto de relagdes entre variaveis que expressam as caracteristicas essenciais de um sistema
ou processo fisico em termos analiticos. O modelo matematico, no caso em questdo, deve
conter as relacBes de equilibrio, condi¢cGes de compatibilidade de deslocamentos e 0 modelo
constitutivo.

Com os modelos matematicos desenvolvidos, foram criados métodos aproximados
para sua solucdo. Tais métodos sdo de natureza numérica, e sdo capazes de lidar com um
grande numero de equacdes, incluindo ndo linearidades e geometrias complexas, que ocorrem
com frequéncia na engenharia. Os principais métodos desenvolvidos sdo o meétodo das
diferencas finitas, método dos elementos finitos, e 0 método dos elementos de contorno.

Os métodos numéricos utilizam relacdes de aproximacdo para transformar um
sistema de equac0es diferenciais em equacdes algébricas. Com a evolugdo dos computadores,
houve a difusdo desses métodos, e 0s computadores passaram a ser ferramentas auxiliares
importantes para a solucao de diversos problemas da engenharia.

O método dos elementos finitos, MEF, que faz parte de um desses métodos

desenvolvidos, passou a ser bastante difundido. Consiste em transformar um dominio,
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também chamado de dominio de integracdo, em diversos subdominios chamados de
elementos finitos.
Reddy (2004) lista trés razbes para um engenheiro estudar o MEF, sdo elas:

a) o MEF é o método numérico mais poderoso ja concebido para analise de
problemas de engenharia. E capaz de lidar com dominios geometricamente
complicados, diversas condi¢des de contorno, ndo linearidades, e fendmenos
acoplados que sdo comuns nos problemas praticos. Conhecer o
funcionamento do método melhora a capacidade de anédlise e do
entendimento do problema a ser resolvido.

b) pacotes de softwares comerciais baseados no MEF sdo comumente utilizados
na industria, pesquisa e instituicdes académicas para a solu¢do de uma gama
de problemas cientificos e de engenharia. O uso inteligente e correto da
interpretacdo dos resultados é frequentemente baseado no conhecimento da
teoria por tras do metodo.

€) ndo é incomum encontrar modelos matematicos em pesquisas pessoais que
ndo podem ser avaliados com a utilizacdo de programas computacionais
comerciais. Nesses casos o entendimento do elemento finito e conhecimento
de programacdo podem auxiliar no desenvolvimento de programas para
resolver os modelos matematicos.

Os itens subsequentes ilustrardo os conceitos matematicos do MEF, e mostrardo a

formulacdo dos elementos finitos utilizados.

3.1 FUNDAMENTACAO MATEMATICA

O método dos elementos finitos € formado por duas partes sendo que a primeira
consiste na metodologia de resolucdo das equacdes, e a segunda é a técnica dos elementos
finitos. A técnica dos elementos finitos é a técnica de geracdo de polinbmios de aproximacao,
nos quais os parametros dos polindmios sdo os deslocamentos nodais. A metodologia para
resolucdo aproximada podem ter varias abordagens, dentre elas as principais sdo pelo
principio dos trabalhos virtuais, P.T.V., e, a metodologia abordada nesta se¢do, 0 método da
energia.

A formulacdo aqui apresentada pode ser encontrada em livros classicos de elementos
finitos como Zienkiewicz e Taylor (2000), Assan(2003), Reddy (2004) com a formulagdo em
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campos de deslocamentos que, como Zienkiewicz e Taylor (2000) afirmam, é a abordagem
mais popular e de mais facil entendimento.

O método da energia € aqui empregado no sentido de se formular o método dos
elementos finitos. Nesse sentido, formula-se a energia potencial total de um sistema estrutural,
qual seja:

[M=U+Q (3.1)

onde IT é a energia potencial total, U ¢é a parcela da energia de deformacgéo da estrutura, e
Q a energia potencial das cargas atuantes.

A energia de deformacao € a energia que um corpo absorve para deformar-se sob a
atuacdo de um carregamento. E obtida pelo célculo do trabalho das forcas internas sobre os
deslocamentos correspondentes. Os deslocamentos séo originados a partir da deformagéo da
estrutura.

A energia de deformacdo, por sua vez, pode ser expressa por:

1
U :Ej(cxgx +Gy8y +ngz +Txyyxy +TXZ’Y>(Z +TYZ’YyZ)dV (32)
\Y%

onde 6,,6,,0,,T,,, Ty, T,, S40 as componentes de tensdo, &,,e,,€,, V. ¥x 7Y, 85

xy !
componentes de deformacéo, e V é o volume da estrutura.

A equacdo da energia potencial das forcas externas é dada por:

3.3
Q:-(jb.v-dV+jq-v-dS+iPi-vi+j;-v'2-dx) &9
Y s i=1

onde b sdo as forcas de volume, q o carregamento distribuido na superficie, P as cargas
concentradas aplicadas na estrutura, sendo a Gltima parcela a contribui¢do do efeito néo linear.

O elemento finito classico de pértico plano dispde de 3 graus de liberdade por né,
sendo 2 translacdes e 1 rotacdo. O elemento de pdrtico € obtido pelo acoplamento de um
elemento de viga (com as liberdades de translacdo vertical e rotacdo), com um elemento de
barra (com liberdade de translagdo horizontal). Por essa razdo, é mostrado, no que se segue, a
fundamentacdo matematica do elemento de viga e barra e, posteriormente, o acoplamento em
questao.

Adota-se o regime de pequenos deslocamentos e deformacdes, e o material é
considerado elastico-linear. A se¢do transversal é assumida indeformavel em seu plano, e as

deformagdes causadas pelo cisalhamento no plano da sec¢do séo desprezadas (as se¢des planas
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permanecem planas e ortogonais ao seu eixo). Os deslocamentos axiais para a viga sdo
desprezados.
Portanto, para um material com comportamento elastico-linear, a equacéo (3.2) pode

Ser reescrita como:

U =le-sX2dv (3.4)
2V

onde E é o modulo de elasticidade do material, e se considera que as demais componentes de

tensdo e deformacdo séo nulas. Para o caso de barra, tem-se que a componente de deformacéo
€, e dada por:

_ ou(x) (3.5)
00X
sendo u(x) o movimento axial da barra. Tendo-se em conta que, no caso de viga, a relagéo

u(x) pode ser ilustrada pela Figura 3.1, e escrita como:

u(x)=u, —v'(x)-y (3.6)

onde U, é a posi¢do inicial de um ponto P qualquer segundo o eixo da viga, V'(X) é a rotagao

da secdo (derivada do deslocamento transversal), e y a ordenada do ponto em consideracéo.

Figura 3.1 - Variacao da posic¢do u do ponto P com um giro positivo 6.
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Com essas consideracdes, € possivel reescrever a deformacdo na direcdo x para o
caso de viga como sendo:

_ou(x) _ _(azwx)j y @3.7)

X OX OX?

assim sendo, apos integrar a energia de deformacdo na area, pode-se escrever a energia de
deformacéo de barra como:

2 (3.8)
U ZEIE-A-(au—()Qj dx
25, OX
onde A é a &rea da secdo transversal. Para a energia de deformacéao da viga, tem-se
1 0°v(X) ’
Uviga =_J‘E‘ I- 2 dx 9
25 OX

sendo | 0 momento de inércia da se¢ao.

O sistema encontra-se em equilibrio quando satisfizer o 1° teorema variacional que é
demonstrado pelo principio da estacionaridade, ou minimizacdo da energia potencial total do
sistema, dado por:

Sll=38U+3Q=0 (3.10)

ou seja, a deformacéo da estrutura por acdo das forcas externas ndo altera a energia total do

sistema.
3.2 FORMULACAO DOS ELEMENTOS FINITOS

Com as energias de deformacgdo da barra, e da viga definidas, é possivel adotar
aproximacdes para a formulacdo dos elementos finitos empregando a técnica dos elementos
finitos. A solucdo exata é definida por u(x) (para o caso de barras), e v(x) (para vigas). As
solugdes aproximadas séo denotadas de Uap(X) € Vap(X).

O dominio de integracédo é dividido em subdominios menores, os elementos finitos.
Esses elementos, no caso deste estudo, possuem 2 nds, um no inicio do elemento, e um ao

final. As solucGes aproximadas nos elementos finitos sdo representadas por:
n
3.11
Uy (%) = 0,09y, (310
i=1

para os elementos finitos de barra, e, para os elementos finitos de viga, como sendo:
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n (3.12)
Vip (9 =30, ()-V,

nos quais Usp(X) € o deslocamento aproximado na dire¢do axial, vap(X) 0 deslocamento
aproximado na direcéo transversal, n € o numero de elementos finitos, ¢i(x) sdo as funcbes de
forma correspondentes a cada uma das aproximacdes, e u; e v; sdo os deslocamentos nodais
reais.

As fungdes de forma possuem aproximacOes diferentes para a barra, e a viga. Como
observado na equacdo (3.8), a que se refere a energia de deformacdo da barra, a solugdo
requer a existéncia da primeira derivada, e existem 2 incognitas (deslocamentos nodais no no
inicial, e no nd final). Enquanto para equacdo (3.9), que representa a energia de deformacéo
da viga, a fungdo tem que ter continuidade até a segunda derivada, e existem 4 incdgnitas (1
deslocamento transversal e uma rotacéo por né do elemento).

A Figura 3.2 ilustra um elemento finito de barra e os seus graus de liberdade. Para a
geracdo da funcdo aproximadora do campo de deslocamentos do elemento finito de barra é

adotado uma fungéo linear, ou seja:

u 1 x e g U2
e Ne -

Figura 3.2 - Graus de liberdade do elemento finito de barra e representacdo da coordenada local x.

UCap (X) = U1 - e (X) + U2 - 026 (X) (3.13)
onde U’ (x) € o funcdo aproximada para o campo de deslocamento axial do elemento finito

de barra, u®s e u°;sdo os deslocamentos das extremidades inicial, e final do elemento,
respectivamente, e ¢'c(X) e ¢ (x) sdo as funcdes de forma, dadas por:

X, =X (3.14)

¢'e(x) =

X —X, (3.15)
h

e

9% (x) =
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onde X, é a coordenada do no inicial do elemento, X, a coordenada do no final do elemento,

e h, é o tamanho do elemento finito, dado por:

h, =X, —X, (3.16)
V' V'
1’x e g"
Vi | > jV2

Ne

Figura 3.3 - Graus de liberdade do elemento finito de viga e representacdo das coordenadas locais x e y.

A Figura 3.3 representa um elemento finito de viga e seus graus de liberdade. A
funcdo aproximada para os deslocamentos da viga é dado por:

Ve (X) = VE1- 4% (X) + V19T (X) + V2 - %% (X) + V20 (X) (317)
sendo V°s; (X) € a funcdo aproximada para o campo de deslocamento transversal do elemento
finito de viga, v°1 e Vv°2sd0 os deslocamentos transversais das extremidades inicial, e final do

elemento, respectivamente, V1 e V'*2 sdo as rotagGes dos nos inicial, e final do elemento,

respectivamente, e ¢™ (x), 0" (X), $”:(X), e $*(X) sdo as funcdes de forma, tal que:

0% (X) = 2§_3§+1 (3.18)

oM (X) = ;—; - 2% +X (3.19)

¢%%(x) = —2)(—33+3X_22 (3.20)
e N

¢*e(X) = %—E—: (3.21)

As equag0es (3.13), e (3.17), podem ser escritas matricialmente, de maneira mais

compacta, como:
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1 T o (3.22)
e _ ¢ e(X) Ui _ T
U ap (X) - {(I)Ze (X)} {Uez} = Qparra (X) {Sbarra}

$°.00) " [ve
(I)lle (%) V'l
OPe(X)| |V
¢21e (X) V',

Com a definicdo das aproximacdes utilizadas para os campos de deslocamentos, é

(3.23)

Veap (X) = = Qyiga (X)T {8 viga }

possivel montar a equacgdo de energia potencial total [equacdo (3.1)] de um elemento finito,
utilizando as fungbes aproximadas [equacdes (3.3), (3.22), e (3.23)], considerando que nao ha

forcas de volume atuando no solido, sendo assim redigida:

e 1 1 2
I barra E J' O vara ( ){ barra } [E A](P barra { barra }dX J. q- (P barra ){6 barra } dS+ Z I:)i (3.24)
X i=1 .

Hslga :%J‘(p”wga (X){SViga}T[E. I](p”TV'ga { vuga}dx jq (P viga ( ){ viga}'dX‘FgPi

(3.25)

N(x)

+ J-(P'viga (X){Sviga} T (P viga (X){Sviga }dX)

3.21 MATRIZ DE RIGIDEZ E MATRIZ DE MASSA DO ELEMENTO FINITO

Para montagem da matriz de rigidez da barra, que simulard o cabo da ponte, sera
utilizado o mddulo de elasticidade de Dischinger [equacdo (2.3)]. A montagem da matriz de
rigidez das barras utilizadas para o elemento de portico (viga+barra) utilizara 0 mddulo de
elasticidade real dos elementos.

A matriz de rigidez tangente da viga (Kr.viga) Sera formada de 2 parcelas, a matriz de
rigidez linear (Ki.viga) junto com a matriz de rigidez geométrica (Ks-viga)-

Martins (1997) faz um estudo das ndo linearidades geométricas e apresenta um
comparativo de algumas das diversas matrizes geométricas existentes na literatura, onde

formula um quadro resumo de cada uma.
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Com base nas caracteristicas das matrizes geométricas que Martins (1997) apresenta,
foi escolhida a matriz geométrica a que o autor atribui a Cook et al. (1989), mostrada na
equacdo (3.29), onde N é forca axial atuando no elemento finito.

A matriz de rigidez, no caso de barra, é entdo dada por:

EA EA
© h,h,
KL—barra - J‘(p'barra (X)[E ) A](PITba"a (X)dX - E6A E/Af (3.26)
0 _— -
he he
e a matriz de rigidez geométrica por:
. N _N
Ks—barra = Nj(Plbarra (X)(plTba"a (X)dX = LN NL (3-27)
0 R R
L L

No caso de viga, tem-se a matriz de rigidez expressa por:

[ 12EI 6El 12El  6El |
h® h2  h® h?
6El 4El 6El 2El
he 2 T Th2
— " nT _ he he he he
Kive = [0 CE- 0T OB 136, 6E1 128)  6EI| g
i I
6El 2El  GEl 4EI
. he he  he |
e a matriz geométrica é assim redigida:
N N 6N N
5h, 10 5h, 10
i N 2Nh, N Nh,
_ ' T _| 10 15 10 30
KG—Viga = N_([(P viga (X)@" viga (X)dX = _6_N _E 6_N _E (3.29)
5h, 10 5h, 10
N~ Nh, N 2Nh,
L 10 30 10 15 |
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sendo que se obtém a matriz de rigidez tangente pela soma da matriz de rigidez linear e a

geométrica, ou seja:

= KL—barra + Kc—barra (3.30)

T-barra

T-viga = L—viga +K

G-viga (3.31)

Como citado anteriormente, pode-se agrupar os elementos de barra e viga a fim de

montar o elemento de pértico, como ilustrado na Figura 3.4.

Pértico Barra Viga

Figura 3.4 - Formagéo do elemento de pdrtico.

Assim sendo, a matriz de rigidez do elemento pdrtico, no sistema local de

coordenadas do elemento, é, entdo, dada por:
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K

L—portico =

e a matriz geométrica € escrita como:

K

o—poértico

EA o _EA
© 12EI GEI e
0 — — 0
h e h e
6EI 4El
o — — 0
h e h e
A, 4 EA
h, h,
12ElI 6EI
0 = -—— 0
h e h e
6El 2EI
o — = 0
L h e h e
0 0 0 0
0 6 N pértico N portico
5h, 10
N poértico 2N poértico h e
10 15
0 0 0 0
. 6 N poértico . N pértico 0
5h, 10
0 N poértico _ N poértico h e 0
L 10 30

0
12El  6EI
— o 3 I
6EI 2El
— h_Z J—
0
12EI 6EI
h3 _h_2
6El 4EI
— h_2 R
0 0
. 6 N poértico N portico
5h, 10
_ N poértico _ N poértico h e
10 30
0 0
6 N poértico . N poértico
5h, 10
N 2N poértico h e
10 15

(3.32)

(3.33)

e, no caso da barra, que representa o elemento de trelica, a rigidez passa a ser expressa por:

K =

trelica

E. A
00 - 0
he
00 0 ©
00 0 ©
E..A
0 0 0
he
00 0 0
00 0 ©

O O O o o o

(3.34)
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e a matriz de rigidez geométrica como:

N trelica O 0 _ N trelica 0 0
h e h e
0 N trelica 0 O N trelica 0
h e h e
K | o o 0 0 0 0
o-trelica _ N trelica 0 0 N trelica 0 0 (3'35)
h e h e
0 N trelica 0 0 N trelica 0
h e h e
0 0O 0 © 0 0]

onde, para a matriz de rigidez do elemento temos que E é o modulo de elasticidade do
material, | 0 momento de inércia da se¢éo, A é a area da se¢do transversal, E¢q € 0 modulo de
elasticidade equivalente devido ao efeito da catenaria do cabo, N é a forca axial presente no

elemento finito, obtida por:

N .. _EAL -Lo) 3.36
pértico I—o (3.36)
_ Eeq A(LI _LO)
Ntreliga - L (3.37)
0

em que L; é o comprimento atual do elemento, e Lo € comprimento inicial do elemento, obtido
pela geometria indeslocada da estrutura.

Para determinacdo das caracteristicas dindmicas da estrutura é preciso definir a
matriz de massa dos elementos de portico e trelica. Clough e Penzien (2003) afirmam que a
matriz de massa concentrada € a forma mais simples de se determinar as propriedades de
massa de uma estrutura, e consiste em supor a massa da estrutura concentrada nos pontos
onde hé graus de liberdades translacionais [Figura 3.5].

Segundo Clough e Penzien (2003) os termos fora da diagonal principal, denotados
por m;, da matriz desaparecem, pois a aceleracdo de qualquer massa produz uma forga
inercial que atua somente no ponto. Uma forca inercial no ponto i, devido a uma aceleracéo
unitaria do ponto i, é igual a massa concentrada naquele ponto, entdo a matriz de massa

concentrada pode ser dada por:
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V'2

YoM s

ut 77T, o U2
V1 N, V2
[
V' V'2

U1 @ 2
VI M2 M/2

Figura 3.5 - Massa concentrada nos graus de liberdade translacionais.

W'Zhe 0O 0 0 0 o
0 W'zhe 0 o
MCOﬂC.pémCO — 0 0 WOh (3.38)
0 0 -
0 0 0 W'2he
0 0 o 0 0]

onde w =p.A, onde p é a massa especifica do material, A é a &rea da segdo transversal do
elemento finito, portanto w é a massa por unidade de comprimento do elemento finito.

Outra formulacdo possivel é a representacdo da matriz de massa consistente, que
recebe este nome porque utiliza as mesmas funcdes de forma dos polindbmios aproximadores
utilizados para representar os deslocamentos que ocorrem na estrutura.

O procedimento para obter a matriz de massa consistente € o mesmo utilizado para
definir a matriz de rigidez dos elementos finitos, por exemplo, pela equacéo (3.28), de onde

obtem-se a matriz de massa consistente por:
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Mconsis, " =

0 0
13w-h, 1lw-h’

35 210
1lw-h%  w-h?

210 105

0 0
ow-h,  13w-h%

70 420

CBBw-hy  w-h’

420 140

0 0
9w -h, 13w -h?
70 420
13w-h?% w-h
420 140
0 0
13w -h, 11w -h%
35 210
1w-h%  w-h
210 105

e, para o caso de barra, tem-se a matriz de massa concentrada escrita como:

MCOﬂC trelica —

e a matriz de massa consistente por:

Mconsis.
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trelica __

W-he 00 o
2
0O 00 0
O 00 O
o oo W
2
O 00 0
O 00 O
w-h, 0 0 w-h,
3 6
0 00 0
0 00 0
w-h, 0 0 w-h,
6 3
0 00 0
0 00 0

O O O O o o

O O O o o o

OO O O O o o

(3.40)

(3.41)

(3.39)



3.2.2 VETOR DE CARREGAMENTOS NODAIS DO ELEMENTO FINITO

O vetor de carregamentos nodais se faz necessario para analise ndo linear estatica,
onde se busca a configuragdo deformada da estrutura sob o carregamento de peso-préoprio. A
montagem do vetor de carregamentos nodais se da pelo mesmo procedimento que a
montagem da matriz de rigidez, ou seja, introduz-se as func¢des de forma na equacéo (3.3), e
minimizando a energia potencial das forcas externas, posteriormente, em relacdo aos
parametros nodais.

Os carregamentos dos elementos finitos do pdértico serdo considerados segundo o
eixo local do elemento, onde o0 peso-proprio € constante em todo o elemento. Para o peso-
proprio do elemento de trelica, a contribuicdo serd diretamente no vetor de carregamento
global do elemento, sendo distribuido metade de seu carregamento total para cada nd do
elemento de trelica [Figura 3.6].

W.' H””' b/\ orL
pr !_tl 1 W.he/2
iy /
e N
- TW.he/Z

Figura 3.6 - Disposicao da forca nodal equivalente do elemento de trelica segundo as coordenadas globais.

Para o elemento de pdrtico, submetido ao carregamento indicado na [Figura 3.7], a

equacdo (3.3) passa a ser reescrita, desprezando-se as forcas de volume, como:
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Qy

AL 1”””V\HY“”HHH”V‘HHVV”HH”(!
> | X CTx = 2

- Ne -

Figura 3.7 - Carregamento no elemento de pértico.

N
'
'

. ay -he (3.42)
Q:—(J.Q'(P (X)T{S}'dx):_[ui Vi VGoup v V'j]‘ 1.2
0

onde, gx € gy sdo os carregamentos uniformemente distribuidos ao longo do elemento finito
nas direcdes dos eixos locais x e y do elemento.

Finalmente, derivando-se a equacdo (3.42) em relagdo aos pardmetros nodais (d),
iremos encontrar o vetor de for¢as nodais (Pe). O vetor de forcas nodais € o vetor obtido como
resultado da minimizagdo da parcela linear do funcional da equacdo (3.1), isto é, o termo

independente dos pardmetros nodais apds a minimizacao.
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{Pe }pértico —

q, - hi (3.43)
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4 ANALISES ENVOLVIDASE O
METODO DA ANULACAO DOS
DESLOCAMENTOS (MAD)

Este capitulo aborda as analises presentes no codigo computacional desenvolvido,
fazendo comentarios sobre cada uma. Apds os breves comentarios sobre as analises
envolvidas, mostra-se o método da anulacdo de deslocamentos, que serd o algoritmo
empregado para determinacdo da configuracdo deslocada da estrutura em relacdo a

configuracdo de referéncia.

4.1 ANALISES ENVOLVIDAS

Existem diversas técnicas de analise de estruturas, entre elas pode-se citar, analise
estatica linear, estatica ndo linear, analise de vibracdo livre, analise de vibracGes sob tensdes
iniciais, analise dinamica linear, dindmica ndo linear e outras.

O programa desenvolvido realizara as 4 primeiras analises, onde a de vibracao livre
estard conjugada a andlise linear, e a analise de vibracGes sob tensdes iniciais sera realizada a
partir da configuracdo deslocada obtida por meio do método da anulagdo dos deslocamentos,
MAD

4.1.1 ANALISE ESTATICA LINEAR

Na analise estatica linear, assume-se haver linearidade entre os conjugados forca e

deslocamento. Esta anélise admite, ainda, que a configuracdo deslocada da estrutura ndo deve
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diferir da sua posicao inicial. Com isto as equacdes de equilibrio sdo formuladas segundo a
posicao inicial (configuracéo de referéncia) do sistema estrutural.

Esta € uma consideracdo bastante razoavel nos casos praticos, e aplicada a grande
parte das estruturas correntes. Como a superposi¢do de efeitos é valida quando se considera a
analise linear, isto permite realizar uma série de combinacdes de carregamentos, resolvendo-
se cada caso de carregamento, em separado, superpondo-se os resultados ao final para obter as
combinac0es apropriadas.

Na analise linear, tem-se como hipéteses basicas que a estrutura esta submetida a
pequenos deslocamentos, e pequenas deformacdes. A hipétese de pequenos deslocamentos
exige que os movimentos de translacdo e rotacdo da estrutura sejam pequenos em relacéo as
dimens@es da estrutura, o que implica em pequenas deformacdes na estrutura. Mas nao se
pode afirmar que tendo pequenas deformacdes, a estrutura ndo tenha sofrido grandes
deslocamentos. Como Neves (1990) afirma, a hipdtese de pequenos deslocamentos acaba
sendo mais restritiva.

O comportamento do material também deve apresentar leis constitutivas lineares,
caso contréario haverd a introducdo de nédo linearidade fisica no problema. Portanto, o regime
linear implica também que o material deve seguir a lei de Hooke.

Troitsky (1988) afirma que a analise linear para pontes estaiadas € de natureza
aproximada, podendo-se utiliza-la como anélise preliminar para o pré-dimensionamento da
estrutura quando os védos nao forem tao significativos. Todavia, para o caso de grandes vaos a
consideracao de linearidade do comportamento passa a ser contra a seguranca.

Essa afirmacdo de Troistky (1988) deixa claro que, para grandes véos, os efeitos ndo
lineares podem conduzir a uma perda de rigidez da estrutura ou instabilidade estrutural, que
podem reduzir bastante a margem de seguranga da estrutura.

A equacdo basica a ser satisfeita, no caso da andlise estéatica linear, é dada por:
K, {8}=1{P} 4.1)

onde, K. é a matriz de rigidez elastica linear da estrutura, {8} é o vetor de deslocamentos

segundo os graus de liberdade considerados, e {P} 0 vetor das cargas aplicadas segundo tais

deslocamentos.
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4.1.2 ANALISE ESTATICA NAO LINEAR

O estudo do comportamento ndo linear da estrutura esta sendo bastante desenvolvido
uma vez que as estruturas estdo ficando cada vez mais esbeltas. Isso obriga a maior dedicacgdo
de formulagdes ndo lineares para simular da melhor forma possivel o comportamento real da
estrutura, levando os materiais a sua maxima capacidade de utilizac&o.

O presente estudo abordara a ndo linearidade geométrica oferecida pelo efeito de
aumento de rigidez do cabo de sustentacdo da ponte, o estai, e esse efeito sera representado
pelo mddulo de elasticidade de Dischinger [equacdo (2.3)]. O efeito de elementos
comprimidos também sera considerado, com a utilizagdo da matriz de rigidez geométrica,
vide na equacdo (3.33). A lei de Hooke é assumida para o material (relacdo linear entre as
componentes do estado de tensdo e deformagéo).

A ndo linearidade geométrica se apresenta quando ndo h&a comportamento linear
entre carga aplicada e os deslocamentos resultantes da aplicacdo da carga, como pode ser
visto na Figura 4.1. E possivel notar que o comportamento da curva b da Figura 4.1 é ndo
linear. No entanto, caso os deslocamentos (&) sejam pequenos, 0 comportamento se sobrepde

ao apresentado pelo caso linear (curva a).

0

Figura 4.1 - (a) Comportamento linear entre o conjugado forca - deslocamento; (b) Comportamento néo linear

entre o conjugado forca - deslocamento.

A solucéo do sistema néo linear é realizado de forma incremental-iterativa, sendo a

equacdo a ser satisfeita (equacao incremental de equilibrio), escrita como segue:
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K, {A8}={AR} 4.2)

onde, Ky é a matriz de rigidez tangente da estrutura, {AS} é o vetor de deslocamentos

incrementais, e {AR} representa o vetor de desequilibrio, ou deshalanceamento nodal.

4.1.3 ANALISE DE VIBRACAO LIVRE NAO AMORTECIDA

As vibragGes que ocorrem em estruturas sdo indesejaveis, pois sdo fontes de ruidos,
movimentos desagradaveis, e que podem levar os materiais da estrutura a ruptura por fadiga
devido a variacao ciclica de tensao.

A analise dindmica deve ser sempre conferida em estruturas onde o carregamento
dindmico é imperativo, como acdo de ventos, abalos sismicos, acdo de correnteza, entre
outros. A analise modal objetiva determinar as caracteristicas dindmicas da estrutura.

A equacdo diferencial de movimento a ser satisfeita é dada por:
K, {8}+Mp}= {0} 4.3)

sendo K. a matriz de rigidez elastica linear da estrutura, {8} o vetor de deslocamentos de

todos os graus de liberdade da estrutura, {8} 0 vetor de aceleracdo de todos os graus de

liberdade da estrutura, e M a matriz de massa da estrutura.
Como mostrado por Clough e Penzien (2003) a suposi¢édo de que o0 movimento pode

ser descrito por uma funcdo harménica simples, como a da equacao a seguir:
{8} = {8}sen(wnt + 0) (4.4)

onde, {5} representa o vetor das amplitudes dos deslocamentos nodais, ®, € uma frequéncia

naturais angular, e © é o angulo de fase.
Com isso, a equacdo (4.3) pode ser reescrita em funcdo dos deslocamentos e
frequéncias naturais. Tendo-se em vista que o vetor de deslocamentos € um vetor nao nulo,

temos um problema de autovalores (frequéncias naturais), e auto-vetores (modos de vibracao).
(K, -0,"M)}= {0} (45)

onde, o {6} expressa os valores dos modos de vibragdo para o sistema correspondente.

66



4.1.4 ANALISE DE VIBRACOES SOB TENSOES INICIAIS

No caso das pontes estaiadas, os elementos encontram-se submetidos a um estado de
tens@es iniciais. Essas tensdes sdo provenientes do carregamento de peso proprio da estrutura,
e também de forcas de protensdo. Quando as tensdes iniciais sdo muito elevadas, a analise de
vibracdo livre ndo amortecida pode nédo ser adequada.

Os cabos das pontes estaiadas estdo submetidos a altas tensdes. Como 0s cabos sdo
inclinados, eles transferem componentes horizontais de forgas para o tabuleiro, e para a viga.
Caso a magnitude dessas forcas sejam muito altas, pode haver um efeito ndo linear
geométrico devido a posicdo deslocada da estrutura e a for¢a de compresséo aplicada.

A introducéo de forcas de compressdo no tabuleiro da ponte pode reduzir a rigidez da
estrutura. A introducdo das tensfes iniciais é feita pela utilizagdo da matriz de rigidez
geométrica (Kg), que, em decorréncia deste fato, pode ser chamada de matriz de rigidez com
tensdes iniciais. A consideracdo € que a estrutura encontra-se em regime de pequenos
deslocamentos, entdo a matriz de rigidez tangente (Ky) é a dada pela equacéo (3.30).

Portanto, a equacao que soluciona o problema de vibrac6es sob tensdes iniciais pode

ser escrita utilizando a equacéo (4.5) como base, segundo a equacao a seguir.

(Ky —o,"M)}= {0} (4.6)

A equacdo (4.6) possibilita encontrar as frequéncias naturais ndo amortecidas, e
modos de vibracdo de uma estrutura de comportamento nao linear geométrico em torno da
configuracdo deformada inicial, para a qual a rigidez do sistema estrutural é dado pela matriz
de rigidez tangente.

Wang, Tseng e Yang (1993) afirmam que a configuracdo deslocada inicial da
estrutura deve ser obtida para que se determinem as forcas de protensdo existente nos cabos, e

a geometria inicial da estrutura.

4.2 A ESCOLHA DO METODO DA ANULACAO DOS DESLOCAMENTOS - MAD

Diversos métodos foram propostos para obtencdo das forcas atuantes nos estais da
ponte, entre eles pode-se citar os métodos apresentados por Ytza (2009), o Método do

Tabuleiro Articulado em todos os estais (M.T.A.), 0 Método da Anulagdo dos Deslocamentos
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(MAD), o Método da Anulacdo das Reacbes em Apoios Ficticios (M.A.R.), e 0 Método da
Anulacao dos Deslocamentos ao Longo do Processo Construtivo (MAD evolutivo).

O intuito deste trabalho € implementar o método MAD, que aparece pela primeira
vez descrito no trabalho de Wang, Tseng e Yang (1993). O objetivo deste método é
determinar as forgas nos estais com o objetivo de atender a uma determinada configuragéo
inicial, chamada de configuracdo de referéncia, que €, normalmente, a configuracdo do
projeto arquitetdnico.

Na Figura 4.3(a) € possivel ver a configuragdo de referéncia em cinza, quando néo se
impde uma protensdo aos estais, ja na Figura 4.3(b) a configuracdo deslocada se sobrepde a
configuracao do projeto arquitetonico.

A escolha do método MAD sobre os demais métodos se deu devido ao estudo de
Ytza (2009), onde a autora conclui que os valores dos momentos no tabuleiro e na torre sdo
melhores para este método, e 0 método M.A.R. apresenta bons valores para 0s momentos no

tabuleiro, e valores nao tdo bons para os momentos nas torres [Figura 4.2].

A) B) ) D)

-080
6548

— 1 4397 -8469 814
3200

4889
7066 7403

Figura 4.2 - a) Pilar analisado; b) Distribuicdo de momentos fletores sem protensdo dos estais; c) Distribui¢do
dos momentos apo6s aplicagdo do M.A.R.; d) Distribuicdo dos momentos ap6s aplicacdo do MAD (momentos em
kNm) [Ytza, 2009 - adaptado].
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Figura 4.3 - (a) Configuracdo de referéncia (cinza), e deslocada sem as forcas de protensdo (azul); (b)

Configuragdo de referéncia (cinza), e deslocada com as forgas do MAD [Ytza, 2009].

Este método penaliza os estais, no sentido de que as forcas atuantes neles sdo
maiores que quando se obtém as forcas pela analise ndo linear pura apenas com o peso-
préprio, isto é, sem a busca da configuracdo de referéncia. Em contra partida, 0s momentos
fletores atuantes no tabuleiro se aproximam ao de uma viga continua, e 0s momentos fletores
atuantes nos pilares sdo bastante reduzidos, como se pode observar na Figura 4.4.

Menores momentos fletores, tanto no tabuleiro, quanto na torre podem reduzir
significativamente a quantidade de material (aco e/ou concreto) utilizado na construcéo,
gerando economia significante ao custo da obra. Entretanto, maiores forgas nos estais
resultam maiores forcas de compressao no tabuleiro e na torre.

Em termos de caracteristicas dinamicas da estrutura, o aumento significativo das
forcas de compressdo diminui a rigidez da estrutura. Esse decréscimo de rigidez gera
frequéncias naturais mais baixas que as frequéncias naturais de uma estrutura onde o efeito

das forcas de compressao existentes nos elementos nédo é considerado.

69



A) B) )]

A -17181

124578
-12145

173904
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Figura 4.4 - (a) Pilar em forma de semi-harpa;(b) Momento fletor no pildo sem protensdo dos estais;(c) Momento
fletor no pildo com forgas do MAD (unidades em kNm) [Ytza,2009].

Em seguida, serd descrito o método, com o algoritmo envolvido, os critérios de
convergéncia adotados, e uma abordagem sobre o metodo de solucédo adotado para resolugéo

do sistema ndo linear, o Método de Newton-Raphson.

4.3 DESCRICAO DO METODO MAD

O método MAD tem como objetivo anular os deslocamentos de determinados pontos
da estrutura, chamado pontos de controle. Em geral, os pontos de controle, onde o
deslocamento deve ser nulo a fim de coincidir com a configuracdo de referéncia, sdo os
pontos de conexao entre os estais e o tabuleiro.

O método determina iterativamente quais as forcas atuantes nos estais de modo que o
critério de convergéncia, descrito no item 4.4, seja atendido. O método da anulacdo dos
deslocamentos é um método iterativo que, segundo Wang, Lin e Tang (2002), converge
monoténicamente. O objetivo do método é encontrar a menor distribuicdo de momentos
fletores no tabuleiro; aquele que se aproxima ao maximo de uma viga continua.

No estudo proposto por Wang, Tseng e Yang (1993), os autores analisam 3 modelos
de pontes estaiadas, sendo uma assimétrica, uma simétrica com configuracdo em harpa, e a
altima com a mesma configuracdo da ponte em harpa, mas com a configuracdo dos estais em
leque. Estes exemplos sdo reproduzidos no capitulo 5 para validacdo do codigo

computacional.
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O método possui 2 ciclos iterativos, sendo o primeiro a iteracdo de equilibrio da
estrutura, seguida da iteracdo de forma, que verifica se os deslocamentos dos pontos de
controle da configuracdo deslocada da estrutura foram atendidos.

Com o método, os autores foram capazes de encontrar uma distribui¢do de momentos
fletores mais uniformes, o que possibilita uma estrutura economicamente mais viavel.

As forcas axiais impostas pelos estais mostrou depender consideravelmente da
configuracdo do arranjo dos estais, se em leque, ou em harpa. Apos atingir a configuracdo de
referéncia, a diferenca entre os valores de solicitacdes axiais do tabuleiro, e a configuracdo de
equilibrio sem as forcas nos estais do metodo MAD, variou muito pouco na configuragdo em
leque, e significativamente na configuracdo em harpa [Figura 4.5].

Isso era de se esperar, uma vez que a configuracdo em leque produz a melhor
distribuicdo da contribuicdo vertical da forca do estai. E notavel, em ambos os casos de
configuracdo de ponte estaiada, a reducdo do diagrama de momentos fletores quando se
utiliza o MAD

-—--- Configuracdo de referéncia

Antes da iteracdo de forma

Depois da iteracdo de forma

\ . ”
Deslocada Deslocada

(Deslocamentos amplificados x20) (Deslocamentos amplificados x20)
29500 36942

12275

17724

~1674T -17940

-16700

49380 Diagrama de
momento fletor
(kips.ft)

Diagrama de
momento fletor
80645 (lips f)

Diagrama de Esforco cortante (kips)

— -5300 — 418 Lﬁ:‘g#—l
4420

-6370 . . Diagrama de Esforco axial (kips)
Diagrama de Esforco axial (kips)

Figura 4.5 - Deslocamentos e esforcos internos antes e depois da iteragcédo de forma de uma ponte em harpa
(esquerda) e em leque (direita) [Wang, Tseng e Yang, 1993 - adaptado].
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A seguir € mostrado um fluxograma que descreve o procedimento empregado pelo
método MAD para obter a configuracdo deslocada inicial da estrutura [Figura 4.6]. Onde o

passo “Iteracdo de forma” é apresentado no item 4.6.

< Inicio )

Geometria e
propriedades do
material

Y

Peso-préprio dos
elementos
estruturais, € uma
pequena forca
inicial nos cabos

Y

<
<

Método de Newton-
Raphson

Equilibrio iterativo pelq

As forgas axiais
dos elementos

Iteracdo de
passam a ser as
forma o
forcas axiais
iniciais
Convergéncia Nio

Sim

Fim

Figura 4.6 - Fluxograma do método MAD
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44 CRITERIO DE CONVERGENCIA

Uma etapa importante da resolucdo de qualquer processo iterativo € a determinacéo
do critério de parada, que esta ligado diretamente & precisdo da resposta. Como a solucdo real
do problema néo é conhecida de antemao, Chapra e Canale (2008) sugerem a utilizacdo de um
erro porcentual aproximado, chamado de &,.

Como critério de parada, € utilizado uma tolerancia pre-especificada, um valor baixo,
e, neste caso, positivo. Esta tolerancia pré-determinada sera denotada por s, € 0 critério de

convergéncia é mostrado a seguir.

|8a| <€ 4.7)

Existem varios critérios de parada encontrados na literatura, desde variacdo de
deslocamentos entre uma iteracdo e outra, até variacdo da energia de deformacdo do corpo
entre iteracdes. As mais comuns, segundo Krenk (2009), sdo os critérios do vetor de
desequilibrio nodal, e o critério de deslocamentos. Os valores sugeridos por Krenk (2009)

para tolerancia pré-determinada (&, ) é entre 10 e 10°°.

No estudo proposto por Wang, Tseng e Yang (1993), por se tratar de dois processos
iterativos, um para obtencdo do equilibrio da estrutura pelo método de Newton-Raphson, e
outro para obtencdo da configuracdo de referéncia. S&o propostos 2 célculos de &,, denotadas

por ghewen-Reshson que @ a tolerancia para convergéncia do método de Newton-Raphson, e

glereio-Forma - que representa a tolerancia da configuracéo de referéncia, escritas como:

Newton—Raphson __ |AR |

€q = |AF| (4.8)

Deslocamento Vertical no ponto de controle

Iteracdo—Forma
Viao Principal (4-9)

8a =

onde, AR é o vetor de desequilibrio ou desbalanceamento nodal, e AFé o vetor de
incremento de carregamento.

Como ¢ possivel observar das equacgdes (4.8) e (4.9), este trabalho vai abordar dois
critérios de convergéncia diferentes. O primeiro para determinacao do equilibrio da estrutura,

baseado no modulo do vetor de desequilibrio nodal, e 0 segundo para determinacdo da
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configuracdo deslocada da estrutura apos as iteracdes de forma, com critério de parada em

deslocamentos.
45 METODO DE NEWTON-RAPHSON

O método de Newton-Raphson pode ser deduzido com base na série de Taylor, seja,
por exemplo, uma funcdo f(x) expandida em série de Taylor, assim escrita:

i\ of
f(x):f(x)+a—x iAx+@)2:0 (4.10)

X

onde, f(x) é uma funcéo qualquer da variavel x, f(x') é o valor da funcdo no ponto x', sendo

i 0 nimero da iteracdo. O termo de ordem superior ®*sera desprezado (considerado

aproximadamente nulo). Assim sendo, o incremento Ax é dado por:

AX = X" =X (4.11)

onde, x'** é a posicdo x na iteracdo i+1, e x'é a posicdo na iteracdo i. Com isso, € possivel
prever o valor de x" com base nos valores atuais da iteracéo i, como:

i1 _ i_f(Xi)
X=X of (4.12)

OX X

Esta é a esséncia do método de Newton-Raphson. Podemos reescrever as equagoes
de forma a solucionar a equacéo algébrica de um elemento finito, onde a solucdo inicial (i=1)
passa a ser a posicao indeslocada da estrutura. Assim, pode-se escrever a relacdo de equilibrio

entre as forcas externas e as forgas internas como:

R =K 8-F=0 (4.13)

onde, R é o vetor de deshalanceamento entre as forgas externas aplicadas e as forcas internas
resistentes, F € o vetor de forcas externas, K a matriz de rigidez, e 6 o vetor de deslocamentos
nodais. Assim, analogamente, o vetor de desbalanceamento pode ser escrito como a funcao

f(x) da equacao (4.10), entdo, tem-se que:

+£ Ad+0O (4.14)

51

R R

@ T ey
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Assume-se que o vetor de desbalanceamento entre as forcas externas aplicadas e as
forcas internas deverd ser zero (Ri)=0), € com isso a equagdo (4.14) pode ser reescrita
isolando-se a parcela do incremento (A8'), como segue:

~ —-R
Ad' =

R

00

(Gl)

(4.15)

Si—l
na qual, a variacdo do residuo em relacdo ao deslocamento € descrito como a matriz de rigidez

tangente (Ky), escrita a seguir.

R

K. =2
T8

. (4.16)

A equacéo (4.15) pode ser reescrita utilizando a equacao (4.13), e a equacéo (4.16),

como mostrado a seguir:

A8 = (K ny) T (F=K sy 8") (417

e, com o valor do i-ésimo incremento, AS', calcula-se o valor do i-ésimo deslocamento, dado

por:
&' =8+ AS (4.18)

em seguida, submetendo-o aos critérios de convergéncia das equacdes (4.7), e (4.8).

O método de Newton-Raphson calcula a matriz de rigidez tangente da estrutura a
cada iteracdo. Isso pode aumentar bastante o custo computacional, e uma alternativa é
modificar o método, chamando-o de método de Newton-Raphson modificado.

A principal diferencga entre os métodos é que o método Newton-Raphson modificado,
como Reddy (2004) cita, a matriz de rigidez € calculada apenas no comeco de cada passo de
carga fixo, mantendo-se a matriz de rigidez tangente constante, enquanto o vetor de
desbalanceamento ¢ atualizado em cada iteracdo, e fazendo a atualizacdo da matriz de rigidez
tangente a cada numero fixo de iteracdes, ou até que a taxa de convergéncia se torne baixa.

O numero de iteracOes para se atingir a convergéncia pelo método de Newton-
Raphson modificado é maior que o método de Newton-Raphson. E possivel obter um ganho,
em termos de custo computacional, apesar do maior nimero de iteragdes, principalmente em

sistemas estruturais com muitos graus de liberdade. Isso porque se calcula uma matriz de
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rigidez tangente Unica para cada passo de carga, em contraposi¢do ao calculo da matriz de
rigidez tangente em cada iteracdo no método de Newton-Raphson.

Wang e Yang (1996) afirmam que a analise ndo linear com aplicacdo plena da carga
ir4, frequentemente, falhar. Por isso, deve-se realizar um processo incremental-iterativo, onde
havera passos de carga, e as iteracdes de equilibrio serdo realizadas em cada passo de carga. A

Figura 4.7 ajuda a mostrar a diferenca entre ambos os métodos.

a) . u'l) = Solucio linear=F/Ey
e .
7 EA0) = K(0) =K, i (D) = KI0) = K,
=y S //
I et i) b % o Kol
-~ / e
-
F Fl-—f———A~4p
11
full! = u'l! = Solucio linear=F/Ky "Il v o .
_ L - f : i 111 u=Convergéneia da solugdo
u: = Convergéncia da solugio ; Vil m = .o
. = i Pt u=Solugdo ao fim da i-ésima
fu = Solugio do mcremento ao fim / . L -
S - i I iteracio
da i-ésima iteragio ! Y
u®? = Solugio ao fim da i-ésima i b
. - i i i
iteragio (para a forga F) i ioiii
) ) Tii
- i EE
Lt ut i i,

Deslocamento. u L Deslocamento, u

Figura 4.7 - (a) Método de Newton-Raphson; (b) Método de Newton-Raphson Modificado [Reddy, 2004 -
adaptado].

O método de Newton-Raphson, embora seja muito eficiente, ha casos particulares,
ilustrados na Figura 4.8, onde o método ndo apresenta convergéncia, ou que sua convergéncia
seja muito lenta. Chapra e Canale (2008) afirmam que sua convergéncia depende da natureza
da funcdo e da aproximacéo inicial, sendo escolher um valor inicial suficiente proximo da raiz

a melhor forma de evitar a ndo convergéncia do método.

fi(x) f(x)

fi(x) f(x)

] -
-
X

x
N
X
S Y
b
L)

= _\“/o o L5

(c) (d)

Figura 4.8 - Exemplos de divergéncia do método de Newton-Raphson [Chapra e Canale, 2008 adaptado].
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A aproximacao inicial adotada € a indeslocada da estrutura, imagina-se ser um bom
ponto incial, visto que ndo sdo esperados grandes deslocamentos da estrutura em comparacao

com o tamanho do vao principal. A Figura 4.9 mostra o fluxograma do método de Newton-
Raphson.

,—-4"€1ﬂci0 do Passo de Ca@
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Figura 4.9 - Fluxograma do passo de carga do método de Newton-Raphson.
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No método de Newton-Raphson o célculo da matriz de rigidez tangente aparece
dentro de um loop, isso significa que a cada iteracdo uma nova matriz tangente é calculada e
montada.
46 FORMULAGAO DO METODO MAD

Para obter a configuracdo deslocada inicial o vetor de forcas externas sera composto
apenas de componentes referentes ao peso proprio dos elementos estruturais, onde a nédo
linearidade da catenaria do cabo é levada em consideracdo pelo médulo de elasticidade
equivalente, como mostrado pela equagéo (2.3).

Para pequenas pontes estaiadas a estimativa inicial dos cabos ndo é relevante, o
resultado obtido ao se estimar forcas iniciais pequenas ou grandes serdo bastante proximos,
como mostra Wang, Lin e Tang (2002). Entretanto, a convergéncia do método pode nao ser
obtida quando se trabalha com pontes estaiadas de grande escala, e estimativas que estdo
longe da resposta real.

Por isso, a estimativa inicial é a primeira etapa a ser realizada. Wang, Lin e Tang
(2002) sugerem o uso de 2 métodos que se mostraram convergentes para pontes estaiadas de
grandes Vv&os.

O primeiro método é estimar a forca atuante em todos os cabos quando a razéo entre

0 Eey/E € de 0,80 escrito como:

% 0,80 = 1 .
E (w.L,)’EA (4.19)
14hl =0
1278

onde L, é o comprimento do cabo em projecédo horizontal, w é o peso do cabo por unidade de
comprimento, E 0 mddulo de elasticidade do cabo, A a area do cabo e T é a forca de tragéo.
Desenvolvendo-se a equacdo (4.19), chega-se que a forca de tracdo no cabo para estimativa

inicial € dada a sequir.

EA(wL,)’
T:?;/—(V; ") (4.20)
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Estimativa de Forca do Cabo em Funcio do Comprimento da Projecio Horizontal do Cabo

Forca no Cabo (kIN)
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Comprimento da Projecio Horizontal (m)

Figura 4.10 - Curva da estimativa inicial da for¢a do cabo em funcdo do comprimento em projecao horizontal do

cabo para uma relacdo Eeq/E de 0,80 para o cabo com os dados fornecido no grafico.

O segundo método proposto por Wang, Lin e Tang (2002) para estimar as forcas

iniciais nos cabos consiste em utilizar o primeiro método ndo para todos os cabos, e sim

apenas para 0s cabos do véo principal, enquanto as forgas dos cabos nos véos adjacentes sdo

calculados pelo desbalanceamento das forcas horizontais na torre conforme mostra a Figura

4.11.

/103

Vao Secundario Vao Principal

Torre

Figura 4.11 - Estimativa das forcas nos cabos do vao adjacente baseado no desequilibrio das forcas horizontais

[Wang, Lin e Tang, 2002 - adaptado].
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Onde as forcas nos cabos do vao secundario podem ser dadas por:

T." cosa,

o=l 2
i — (4.21)

onde T® é a estimativa da forga no cabo do védo secundario, T." é a estimativa da forga do

véo principal obtida pelo primeiro método, a; é o &ngulo entre o cabo do véo principal e a

horizontal, e 3; é o angulo entre o cabo do vdo secundario e a horizontal.

O codigo computacional desenvolvido utiliza o primeiro método para obtencdo das
estimativas iniciais das forcas no cabo.

O passo seguinte é resolver as equacdes de equilibrio como mostrado no item 4.5.
Obtém-se as forcas internas dos elementos. Neste ponto, a estrutura encontra-se em equilibrio,
entretanto ndo atende aos requisitos de convergéncia da iteracdo de forma. Entdo, as forcas
axiais de todos elementos (cabos e viga/coluna) sdo as forcas de protensdo iniciais a que a
estrutura estd submetida. Com isso, 0 novo vetor de forgas externas nas coordenadas globais é
dado por:

P! =F"—F, (4.22)

onde P' é o vetor de forcas externas da i-ésima iteracdo de forma, F° é o vetor de forcas

externas inicial devido a acdo do peso-proprio da estrutura, e F'*

o € 0 vetor das forcas axiais
dos elementos obtido na iteracdo i-1 rotacionado para o sistema de coordenadas globais.

Com o novo vetor de forcas externas, F', um novo ciclo iterativo de equilibrio é
realizado para obter a nova posicdo deslocada de equilibrio da estrutura. Com essa nova
posicdo de equilibrio, a verificacdo de convergéncia é realizada para os pontos de controle
escolhidos, de acordo com a toleréncia especificada na equacao (4.9).

O procedimento de iteracdo de forma é resumido de acordo com o algoritmo
apresentado na Figura 4.12. Onde para o processo de equilibrio iterativo via o método de
Newton-Raphson as matrizes de rigidez dos elementos sdo obtidas considerando as forcas
axiais devido a protensdo dos cabos obtidas no processo de iteracdo de forma.

A etapa “ciclo iterativo de equilibrio via Newton-Raphson” do fluxograma da Figura

4.12, encontra-se representado pela Figura 4.9.
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Figura 4.12 - Fluxograma do processo de iteracdo de forma.
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5 EXEMPLOS DE VALIDACAO DO
CODIGO COMPUTACIONAL

Este capitulo tem por objetivo validar o codigo computacional por meio de exemplos
obtidos na literatura. Seréo desenvolvidos 4 exemplos de validagdo, onde o exemplo 1 refere-
se a um portico carregado, a fim de validar o algoritmo néo linear implementado, bem como
as respostas modais encontradas. Os demais exemplos tém por objetivo validar o método
MAD, comparando os resultados obtidos com os publicados por Wang, Tseng e Yang (1993).

A anélise modal tera por foco as frequéncias naturais da estrutura. Sao realizadas as
analises de vibracdo livre ndo amortecida (item 4.1.3), e a analise de vibracdo da estrutura sob
tensdes iniciais (item 4.1.4).

O primeiro exemplo serd o caso de um pdrtico plano com cargas concentradas
verticais, proximas a carga critica, e uma perturbacdo horizontal, denominado Portal de Voigt.
Os exemplos seguintes corresponderdo a pontes estaiadas planas variando a geometria dos
estais, tamanho dos vaos e simetria. O segundo exemplo sera o caso de uma ponte estaiada
assimétrica com dois estais. O terceiro sera 0 de uma ponte estaiada simétrica com
configuracdo em harpa com um total de doze estais. Por fim, o dltimo exemplo de validacao
sera a mesma geometria do exemplo 3 com a configuracdo dos estais em leque.

Os exemplos referentes a pontes estaiadas terdo 2 etapas. A primeira etapa € a
verificacdo das forcas axiais obtidas pelo método implementado no cddigo computacional
(capitulo 4), além dos deslocamentos verticais, e momentos fletores no tabuleiro. A segunda
etapa refere-se a verificacdo das frequéncias naturais obtidas.
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5.1 EXEMPLOS DE VALIDACAO

5.1.1 PORTAL DE VOIGT

O portal de Voigt é uma estrutura aporticada plana constituida de duas colunas, e
uma viga. Os nos de encontro dos elementos verticais com o elemento horizontal sdo
carregados verticalmente até a carga de bifurcacdo da estrutura, e onde ha uma perturbacéo
horizontal, provocada por uma carga muito menor que as cargas verticais [Figura 5.1]. As
caracteristicas da geometria e dos materiais do problema sdo mostradas na Tabela 5-1.

Tabela 5-1 - Propriedades geométricas e dos materiais.

L (m) AP E(MPa) pt/m3) Area(m? I(cm*) g (m/s?

3,05 P/1000 210000 7,85 7,59 x 10° 12900 9,807

W?ll/z L

Figura 5.1 - Esquema representativo do portal de Voigt.
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5.1.1.1 ANALISE ESTATICA NAO LINEAR

Sd0 realizadas andlises com aumento gradual das cargas P, até obtencdo da
instabilidade numérica do problema. Os resultados obtidos sdo comparados com as respostas
obtidas nos trabalhos de Connor et al. (1968), Mantilla (1974), Neves (1990), com o programa
AcadFrame®, desenvolvido no Departamento de Estruturas da Escola de Engenharia de Sdo
Carlos, e com a resposta linear da estrutura. Este exemplo tem por objetivo verificar a solu¢ao
obtida da equacéo (4.2).

O pértico foi discretizado em 9 elementos finitos de pértico de mesmo tamanho,
onde 0s no6s 1 e 10 possuem vinculos de engaste, 0 n6 4 possui uma carga vertical e uma carga
horizontal, e 0 né 7 apenas a carga vertical. O grafico da resposta forca x deslocamento foi

obtido com o deslocamento horizontal do n6 do topo (8,) em funcéo da solicitacdo vertical

(P).
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Figura 5.2 - Resposta estatica do portico plano.
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E visivel a diferenca do emprego da teoria linear, da ndo linear ao se observar o
comportamento de estruturas bastante solicitadas. As analises linear e ndo linear comecam a
diferir para um carregamento vertical de 1000 toneladas, cerca de 50% da carga critica.

O gréafico mostra boa concordancia dos resultados do presente trabalho com os
trabalhos de Connor et al. (1968), Neves (1990).

Como discutido anteriormente, a teoria ndo linear empregada foi em pequenos
deslocamentos, levando em conta a ndo linearidade apenas sob o aspecto da solicitacdo axial
dos elementos, como visto na formulagéo da energia potencial das forcas externas da equacgao
(3.3).

Este tipo de consideracdo da matriz tangente (Kt = K. + K;), segundo Neves (1990)
é dirigida a solucdo de problemas moderadamente néo lineares, que séo, geralmente, o caso de
estruturas de pdrticos estaiados, e que sdo o0 objeto de estudo deste trabalho.

Todas as analises, com excecdo da linear, apresentam resultados semelhantes até
aproximadamente a carga de 1500 toneladas, onde o AcadFrame® comeca a apresentar uma
ndo linearidade mais acentuada, e os demais modelos permanecem com respostas similares,
mas mais rigidos que o AcadFrame®. Ha nova separagdo das respostas dos modelos préximo
da carga critica, aproximadamente 2000 toneladas.

Os modelos mateméticos adotados pelo AcadFrame® e por Mantilla (1974) sdo
modelos ndo lineares mais completos que envolvem a consideracdo da ndo linearidade
provocada por grandes deslocamentos. A resposta obtida pela presente analise foi capaz de
captar a ndo linearidade desenvolvida pela estrutura com o aumento da carga vertical, e
apresentou uma boa resposta em relagdo aos modelos que possuem a mesma formulagdo em

pequenos deslocamentos.

5.1.1.2 ANALISE MODAL

Neste item, o pértico é analisado para obtencdo das frequéncias naturais e modos de
vibracdo sob os aspectos da analise de vibracdo livre, e a analise de vibragdo sob tensdes
iniciais. A analise sob tensdes iniciais sera realizada com a estrutura submetida a carga
vertical de 2100 toneladas. Esta analise foi realizada previamente por Neves (1990) e sera
utilizada para validagéo das respostas das equacdes (4.5) e (4.6).

Cada analise tera duas respostas, pois sdo verificadas as respostas obtidas com a

matriz de massa concentrada e consistente implementadas no codigo computacional
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desenvolvido, e comparadas com os resultados obtidos por Neves (1990), que realizou anélise

da frequéncia fundamental com o emprego da matriz de massa consistente.

| I Meves (1990) - Vib. Livre
I Fresente - Vib. Livre (Massa Concentrada)
35 4 Il Fresente - Vib. Livre (Massa Consistente)
[ Neves (1990) - Vib. sob Tens. Iniciais
| I Fresente - Vib. sob Tens. Iniciais (Massa Concentrada)
CPr te - Vib. sob Tens. Iniciais (Massa Consistente)
30 =
— — —
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Figura 5.3 - Comparacdo entre as frequéncias fundamentais obtidas.

E possivel observar, pelo grafico de barras da Figura 5.3, uma boa correlacdo das
respostas obtidas. As frequéncias fundamentais tem uma queda bastante acentuada quando
comparada com as analises de vibracdo sob tensdes iniciais.

Neves (1990) obteve uma reducdo das frequéncias fundamentais de 82,3%. No
codigo computacional implementado a reducao foi de 81,9% para as duas anélises realizadas
(matriz de massa concentrada e consistente).

Este exemplo mostra a importancia da anélise de vibracdo sob tensdes iniciais, pois 0
carregamento da estrutura influi na rigidez do conjunto. Forgcas de compressdo tornam as
estruturas mais flexiveis, como consequéncia reducdo das frequéncias naturais.

Foi realizada uma anélise modal utilizando 0 ANSYS® para verificacdo das demais
frequéncias naturais utilizando as matrizes de massa concentrada e consistente, pois o trabalho
de Neves (1990) apresenta apenas os resultados da frequéncia fundamental (primeira
frequéncia natural). Os gréaficos das Figura 5.4, e Figura 5.5 mostram os resultados das
frequéncias naturais do pértico analisado em relagdo aos resultados obtidos com 0 ANSYS®
separando as analises em funcdo do tipo de matriz de massa utilizada. A modelagem no
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ANSYS® utiliza elementos finitos BEAM3, que séo elementos com 3 graus de liberdade por
no, sendo 2 translacdes, direcdes X e y, e uma rotagdo em torno do eixo z do elemento finito.
A configuracdo utilizada no ANSYS® para extracdo das frequéncias naturais e modos
de vibracdo foi por Block Lanczos, alterando entre as analises com matriz de massa
consistente, e matriz de massa concentrada.
Os graficos a seguir apresentam os resultados obtidos para analise de vibracéo livre e
vibracGes sob tensdes iniciais para a matriz de massa consistente [Figura 5.4], e matriz de

massa concentrada [Figura 5.5].
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Figura 5.4 - Comparagao entre as respostas obtidas com a matriz de massa consistente.
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Figura 5.5 - Comparagdo entre as respostas obtidas com a matriz de massa concentrada.
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E possivel observar boa concordancia entre os resultados obtidos com ambas as
matrizes de massa. A partir da 72 frequéncia natural extraida, os resultados obtidos com a
matriz de massa consistente comecam a ter uma pequena dispersdo em relacdo ao ANSYS®,

mas esses valores apresentam uma diferenca inferior a 4%.

5.1.2 PONTE ESTAIADA ASSIMETRICA COM DOIS ESTAIS

Este é o primeiro exemplo de validagdo de cunho prético do trabalho. Constitui uma
ponte estaiada metalica com as caracteristicas apresentadas na Tabela 5-2. A ponte é
representada por doze nds, com onze elementos finitos de viga/coluna e, dois elementos
finitos de trelica, simulando o comportamento do cabo. Os dados de massa especifica foram
obtidos pela conversdo do carregamento uniformemente distribuido aplicado no tabuleiro em
massa especifica dos elementos estruturais.

Os trabalhos de Tang (1972), Neves (1990), Wang, Tseng e Yang (1993), e Wang e
Yang (1996) analisaram este exemplo, e representaram 0s carregamentos distribuidos de
peso-préprio para as vigas com 233,502 kN/m (16 kips/ft). Os cabos e a torre tem seus pesos-
proprios negligenciados, entretanto, suas massas especificas sdo consideradas na anlise
modal, e na consideracdo do efeito de catenaria.

A ponte possui um vao principal de 121,92 metros (400 pés), e dois vaos adjacentes
(secundarios) de 30,48 metros (100 pés). O pilar possui uma altura total de 26,82 metros (88
pés), dos quais 24,38 metros (80 pés) encontram-se acima do tabuleiro, no qual a ligacdo entre
o tabuleiro e o pilar é considerada rigida. Este pilar principal possui um apoio do segundo
género na cota -2,44 metros, e 0os demais apoios sdo do primeiro género [Figura 5.6] na cota

0,00 metros, onde encontra-se o tabuleiro.

Tabela 5-2 - Propriedades geométricas e dos materiais.

Omax

Elemento Estrutural E (MPa) p(t/m?) Area(m?) I (cm®) g (m/s?)
(MPa)
Viga 191500 32,045 0,743 3,884 x 10’ - 9,807
Coluna (acima do tabuleiro) 191500 32,045 0,279 1,726 x 10’ - 9,807
Coluna (abaixo do tabuleiro) 191500 32,045 0,929 1,726 x 108 - 9,807
Cabos 191500 4,377 0,102 - 1700 9,807
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Figura 5.6 - Geometria da ponte assimétrica com a numeracgdo dos elementos finitos.

A geometria da ponte representada na Figura 5.6, foi dividida em 11 elementos
finitos de portico, e 2 elementos finitos de trelica. O tabuleiro compreende os n6s 1 ao 9, e 0s
elementos finitos E1 ao E8. A coluna possui os elementos E9 ao E11, e os n6s 5,10, 11, 12,
onde 0 nds 5 é o n6 formado pelo encontro do tabuleiro com a coluna.

Os elementos finitos E1 ao E4 possuem um comprimento de 30,48 metros, enquanto
os elementos E5 a E8 tém 15,24 metros. Os elementos E9 e E10 da coluna possuem um

tamanho de 12,19 metros, e o elemento E11 com 2,44 metros.

5.1.2.1 ANALISE ESTATICA NAO LINEAR

Sdo realizadas duas analises ndo lineares, na qual a primeira obtém a configuracédo
deslocada da estrutura sob acdo do peso-prdprio dos elementos estruturais, mas sem aplicacdo
de forcas de protensdo. A segunda analise utiliza a iteracdo de forma, por meio do método
MAD, a fim de tornar nulo o deslocamento vertical do né 3 (n6 onde os elementos 2, 3 e C1
sdo concorrentes).

Os dados fornecidos para iteracdo de forma estdo apresentados na Tabela 5-3 a

sequir.

Tabela 5-3 — Dados para realizacéo da iteracdo de forma.

Ponto de Controle  Deslocamento vertical (m)  Tolerancia (e5)  Vao Principal (m)

N6 3 0,00 10* 120,00

Serdo comparadas as forcas nos cabos sem e com aplicagdo do método M.A.D, bem
como a reducdo obtida nos deslocamentos verticais dos nés do tabuleiro. Neves (1990)

apresenta uma analise na qual séo aplicadas forcas de protensdo de 43100 kN no cabo C1, e
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51200 KN no cabo C2. Esses valores também sdo comparados com os obtidos na analise com
0 metodo M.A.D, fazendo-se uma comparacdo entre os esfor¢os normais, e momentos fletores
encontrados nos elementos do tabuleiro.

As configuracBes deslocadas obtidas nas analises estatica ndo linear sem aplicagédo de
forca de protensdo, e com aplicacdo da forca de protensdo pelo método MAD, sdo
apresentados na Figura 5.7,e Figura 5.8, respectivamente, onde o fator de escala que

multiplica os deslocamentos é de 10 vezes.

Structure Deformed Configuration- Non-Linear Analysis
an I ! I ‘ ! i !

Height {(m)

0 i i I \ I i i I i
o 20 40 60 80 100 120 140 160 180
Distance (m)

Figura 5.7 - Deslocamentos verticais sem aplicacdo das forcas de protenséo (fator de escala de 10 vezes).

Structure Deformed Configuration- Non-Linear Analysis
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Figura 5.8 - Deslocamentos verticais com aplicacdo das forgas de protensédo pelo método MAD - (fator de

escala de 10 vezes).

A Figura 5.7 e Figura 5.8 sdo obtidas no pos-processamento dos deslocamentos
gerados pelo codigo computacional desenvolvido. E notavel a diferenca entre as

configuraces deslocadas obtidas ao se realizar uma andlise sem aplicacdo das forcas de
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protensdo [Figura 5.7], em relacdo a aplicacio do método MAD para obtencdo da
configuracdo deslocada da estrutura [Figura 5.8].
A Tabela 5-4 apresenta a reducao percentual de deslocamentos verticais obtidos para

0s nos 2, 3 e 4 da estrutura, que sdo 0s nds que apresentam maior deslocamento vertical.

Tabela 5-4 — Reducdo dos deslocamentos pela utilizagdo do método M.A.D no presente trabalho.

No Deslocamento vertical (m) — Deslocamento vertical (m) — Reducéo Percentual
Sem Protenséo Com Protenséo (MAD) Relativa (%0)
N6 2 -0,8187 -0,2639 67,77 %
N6 3 -0,7548 -0,003052 99,60 %
No6 4 -0,5179 -0,1205 76,73 %

Os valores dos deslocamentos verticais dos nos 2, 3 e 4 sdo comparados com 0S
deslocamentos obtidos nos trabalhos de Neves (1990), Wang, Tseng e Yang (1993) e Wang e
Yang (1996) no grafico a seguir.
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Figura 5.9 - Deslocamentos verticais dos nds das analises realizadas.
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E possivel ver a diferenca dos deslocamentos com a aplicacio do método MAD em
relacdo ao exemplo sem utilizacdo de forcas prévias de protensdo. Os valores de
deslocamentos verticais da presente analise com o método MAD coincide com os valores
apresentados por Wang, Tseng e Yang (1993), e Wang e Yang (1996).

Entretanto, existe uma diferenca significativa entre os deslocamentos verticais sem
forca de protensdo entre o presente estudo e os resultados apresentados por Wang, Tseng e
Yang (1993) em relacédo aos valores obtidos por Wang e Yang (1996).

E observavel que o deslocamento vertical do né 3 (n6 de ancoragem do cabo com o
tabuleiro) na anélise realizada por Wang e Yang (1996) é maior que o deslocamento do né 2.
Isto é contra-intuitivo, pois o cabo fornece um apoio elastico ao no 3, fornecendo uma maior
rigidez ao deslocamento vertical neste ponto.

Ao se inserir nos dados de entrada do cddigo computacional desenvolvido um valor
de massa especifica do cabo 20 vezes superior ao indicado na proposi¢cdo do problema, 0s
resultados obtidos tornam-se bastante proximos aos apresentados por Wang e Yang (1996)
[Figura 5.10].

Structure Deformed Configuration- Non-Linear Analysis

Height (m)

20 .
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Figura 5.10 - Deslocada da estrutura com um valor de p 20 vezes superior.

Esta diferenca das deslocadas se deve ao modulo de elasticidade equivalente
utilizado inicialmente. Um peso-préprio superior ao fornecido no problema acentua a nédo
linearidade do efeito da catenaria do cabo.

Este efeito de catenaria, quando ndo se aplica forcas altas de protensdo, como € o
caso da analise onde se manifestou a discrepancia, fornece uma rigidez muito inferior do
cabo, aumentando consideravelmente os deslocamentos. E possivel ver que o nd 3 apresentou

deslocamentos verticais maiores que o no 2, assim como na analise de Wang e Yang (1996).
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A Figura 5.11 apresenta os presentes resultados e os valores de Wang e Yang (1996) obtidos
para os deslocamentos verticais sem protensdo, e com aplicacdo do método MAD ao se adotar

uma massa especifica do cabo 20 vezes superior.
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Figura 5.11 - Comparagdo dos deslocamentos verticais entre Wang (1996) e a presente analise com massa

especifica do cabo 20 vezes superior.

Ao se aplicar o método MAD, para este exemplo, a deslocada e as forcas de
protensdo nos cabos convergiram para 0S mesmos valores da presente analise, e dos
resultados obtidos por Wang, Tseng e Yang (1993).

Neves (1990) realiza uma analise estatica ndo linear, mas utiliza forcas de protensdo
estabelecidas por Tang (1972). Os resultados apresentados por Neves (1990) sdo bem
melhores que os obtidos com a analise puramente ndo linear dispensando as forcas de
protensdo. No entanto, com aplicacdo do método MAD ¢€ possivel reduzir significativamente
0 deslocamento vertical do ponto de controle, o que, consequentemente, gera menores
deslocamentos na estrutura como um todo.

A seguinte analise tem por objetivo mostrar a diferenca das forcas axiais existentes
nos cabos C1 e C2, em funcdo do tipo de analise adotada, conforme a figura a seguir. O
gréafico seguinte apresenta os resultados com excecdo dos obtidos por Wang e Yang (1996),
que sdo comparados na Figura 5.13.
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Figura 5.12 - Comparacdo das forgas nos cabos com as diferentes analises.
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Figura 5.13 - Comparacéo das for¢as nos cabos entre Wang (1996) e a presente analise com massa especifica 20

vezes superior.

Pela analise dos deslocamentos [Figura 5.9] e das forcas nos cabos [Figura 5.12],
nota-se que resultados obtidos com emprego do método MAD neste trabalho estdo de acordo
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com os resultados esperados, obtidos por Wang, Tseng e Yang (1993), e que sdo respostas
que aproximam melhor o comportamento do tabuleiro ao de uma viga continua.

Os valores apresentados nas Figura 5.10 e Figura 5.13, comparam os deslocamentos
verticais e as forcas nos cabos, respectivamente, entre a presente analise e os resultados
obtidos por Wang e Yang (1996). Vé-se uma boa concordéncia dos resultados obtidos quando
utiliza-se uma massa especifica do cabo 20 vezes superior.

Os valores encontrados para a analise sem forcas de protensdo diferem bastante entre
os valores de Wang e Yang (1996) e Wang, Tseng e Yang (1993). Isto leva a crer que os
dados de entrada inseridos no estudo de Wang e Yang (1996) possam ter sido equivocados.

O presente trabalho considerou a massa especifica do cabo 20 vezes superior ao
indicado no problema. Entretanto, resultados semelhantes a Wang e Yang (1996) podem ser
obtidos se alterando-se os valores das areas dos cabos.

Os resultados apresentados a partir deste ponto ndo levardo em consideracdo as
analises de Wang e Yang (1996), por acreditar que os dados de entrada inseridos na analise do
artigo diferem dos valores propostos das caracteristicas geométricas ou dos materiais do

problema proposto.

Tabela 5-5 - Forgas de compressdo nos elementos do tabuleiro.

Wang (1993)  Presente — Neves (1990) Wang (1993)  Presente —
Elem - Sem Prot. Sem Prot. —ComProt. —-Com Prot. Com Prot.
(kN) (kN) (kN) (kN) (kN)
El 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00
E2 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00
E3 -34600,00 -34513,089  -39900,00 -41320,00 -41351,838
E4 -34600,00 -34513,089  -39900,00 -41320,00 -41351,838
E5 * -35308,743  -40300,00 -41830,00 -41842,917
E6 * -35308,743  -40300,00 -41830,00 -41842,917
E7 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00
E8 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00

*- Informacéo ndo fornecida pelo autor.

A Tabela 5-5 mostra os resultados obtidos para os esfor¢os axiais nos elementos do
tabuleiro. E observado um acréscimo de, aproximadamente, 20% das forcas normais do
método MAD em relagdo a analise sem as forcas de protenséo nos cabos.
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Os resultados apresentados por Wang, Tseng e Yang (1993) sdo necessarios a
comparacdo da metodologia proposta do método MAD, e a implementada ao cédigo. As
respostas obtidas por Neves (1990) sdo relevantes para demonstrar a importancia de uma
metodologia automatizada que obtenha as melhores forcas de protenséo para um determinado
sistema estrutural.

A diferenca entre os momentos fletores obtidos com auxilio do cddigo desenvolvido
e as respostas de Wang, Tseng e Yang (1993) apresentam bons resultados, ndo sendo a
diferenca superior a 1,5% (n6é 3) na analise sem as forgas de protensdo [Tabela 5-6]. Com
respeito a analise onde ha o emprego do método MAD, a diferenca torna-se mais ténue,
proxima a 1% (no 6).

Tabela 5-6 — Tabela de momentos fletores nodais dos elementos finitos do tabuleiro.

Wang (1993) - Presente — Neves (1990) -  Wang (1993) -
Presente — Com
N6 Sem Prot. Sem Prot. Com Prot. Com Prot.
Prot. (kN.m)
(KN.m) (KN.m) (KN.m) (KN.m)

1 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00

2 88450,00 88728,783 71000,00 60150,00 60093,960
3 -39999,00 -39436,377 -82800,00 -96630,00 -96706,022
4 * 41859,391 * 38610,00 38602,850
5 -102900,00 -103409,161 -60000,00 -52920,00 -52822,750
6 * -21822,767 * -2299,00 -2275,544
7 & -3718,927 -13700,00 -16530,00 -16545,542
8 * 25252,275 20100,00 18850,00 18838,972
9 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00

*- Informagéo ndo fornecida pelo autor.

Ao se comparar 0s resultados obtidos da anélise pelo método MAD com a analise
onde ndo ha aplicacdo da forca de protensdo, torna-se evidente a eficicia na reducdo dos
momentos fletores no tabuleiro da ponte pelo método empregado.

A anélise sem aplicacdo de protensdo fornece valor maximo de momento fletor nos
nos do tabuleiro de 88728 kN.m, e valor minimo de -103409 kN.m, uma amplitude de 192137
KN.m. Estes valores sdo reduzidos para um méximo de 60094 kN.m, e minimo de -96706
kN.m, onde a amplitude dos valores chega a 156799 kN.m, uma reducéo de 18,39%.
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De modo geral, houve redugdo dos momentos nos nos do tabuleiro, com excecao dos
nos 3 e 7, que aumentaram os valores dos momentos fletores em relagéo a situacéo inicial sem
protensdo [Figura 5.14]. Estes nos correspondem aos pontos onde os cabos estdo fixados ao

tabuleiro.
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Figura 5.14 — Momentos fletores nodais do tabuleiro da ponte estaiada assimétrica.

5.1.2.2 ANALISE MODAL

O presente trabalho realiza 3 possiveis analises modais para obtencao das frequéncias
naturais, e os modos de vibracdo para cada matriz de massa utilizada [Figura 5.15]. A
primeira analise € a de vibracdo livre. A segunda de vibracdo sob tensdes iniciais com a¢édo do
peso-proprio da estrutura. A terceira é a andlise de vibracdo sob tensdes iniciais levando em
conta o estado de solicitacdo dos elementos estruturais obtidos pela aplicacdo do método
MAD
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Figura 5.15 - Analises modais envolvidas.

Serdo mostradas apenas a analise sob tensdes iniciais com aplicagdo do método
MAD na analise estatica, pois os resultados apresentados por Wang, Lin e Tang (2002)
consideram apenas esta analise. Portanto, sdo apresentados os resultados desta analise com as
duas matrizes de massa existentes no codigo, a fim de comparar as respostas obtidas com os
resultado dos autores.

A Figura 5.16 traz as respostas das frequéncias naturais obtidas pelas 3 analises
propostas. As trés analises possuem boa coeréncia nas 3 primeiras frequéncias extraidas. Ja as
respostas entre as frequéncias obtidas por Wang, Lin e Tang (2002) e as obtidas com a matriz
de massa consistente possuem resultados bastante proximos para todas frequéncias naturais
obtidas.

A andlise com a matriz de massa consistente obteve 58 modos de vibragdo, mas o
trabalho apresentado por Wang, Lin e Tang (2002) apresenta apenas 0s 12 primeiros modos.
Para manter uma homogeneidade nos graficos, sdo apresentados apenas os 12 primeiros

modos obtidos com o cddigo computacional desenvolvido.
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Figura 5.16 - Comparagdo entre as frequéncias naturais na analise de vibragao sob tensdes iniciais com o método
MAD

Wang, Lin e Tang (2002) n&o especificam qual a matriz de massa adotada no
trabalho, mas pela boa correlagdo dos resultados da matriz de massa consistente em todas as
frequéncias extraidas, assume-se que esta foi empregada no trabalho dos autores. O grafico da
Figura 5.17 mostra as diferencas percentuais dos valores obtidos da matriz de massa

consistente do codigo computacional em relacdo aos obtidos pelos autores.

1.5

T Y T H T T T T T | T

|—e— Massa Consistentel

0,54

Diferenca Percentual (%)

0,0

6 8 ' 10 12
N’da Frequéncia

Figura 5.17 - Diferenca Percentual entre os resultados obtidos com a matriz de massa consistente e o trabalho de
Wang, Lin e Tang (2002).
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Analisando-se o grafico da Figura 5.17, observa-se uma diferenca percentual maxima
menor que 1,20% nas frequéncias naturais obtidas. A diferenca percentual média das
respostas obtidas resultou menor que 0,40%.

A explicagdo da matriz de massa concentrada apresentar bons valores iniciais, € em
seguida apresentar uma dispersdo em relacdo a matriz de massa consistente é que ela ndo é
capaz de captar todos os modos. Portanto, ndo ha equivaléncia entre o numero da frequéncia
extraida e 0 modo de vibrar. Isto pode ser observado pela comparacdo do 6° modo de vibracédo
da matriz de massa concentrada, com o 7° modo da matriz de massa consistente [Figura 5.18].
E possivel observar no pds-processamento do codigo desenvolvido que sdo frequéncias

proximas e modos correspondentes.

Structure Vibration Modes Non-Linear CtrPoints - Lumped Mass Analysis

-20 T ................ b A A A A L

Freq6 = 5.3236 Hz

Structure Vibration Modes Non-Linear CtrPoints - Consistent Mass Analysis

0 20 40 60 80 100 120 140 160 180
Freq7 = 5.6272 Hz

Figura 5.18 - Frequéncias naturais correspondentes das matrizes de massa concentrada e consistente para a

analise de vibracdo sob tensdes iniciais com aplicagcdo do método MAD

E importante fazer uma andlise cuidadosa, verificando os valores das frequéncias

naturais, buscando verificar a correspondéncia entre os modos de vibracéo.
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Os gréaficos da Figura 5.19, e Figura 5.20 mostram as variagdes das frequéncias

naturais obtidas com as diferentes analises propostas pelo codigo computacional.
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Figura 5.19 - Comparacgdo entre as andlises utilizando a matriz de massa concentrada.
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Figura 5.20 - Comparagdo entre as andlises utilizando a matriz de massa consistente.
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Existe uma reducdo das frequéncias naturais quando se compara uma andlise de
vibrac@es livres e a analise de vibracdo sob tensGes iniciais, decorrente da atuacdo de forcas
de compressdo elevadas que passam a ser consideradas. Mas, caso 0s elementos sejam
tracionados, a andlise sob tensfes iniciais pode apresentar frequéncias mais altas que as
obtidas pela anélise de vibragdo livre ndo amortecida da estrutura.

As respostas de vibracdo sob tenses iniciais ndo sofreram alteracfes significativas
em relacdo a aplicacdo do método MAD, mesmo com aumento das forgas de compressao no
tabuleiro e na coluna.

Os graficos da Figura 5.21, e Figura 5.22 mostram a reducdo percentual das
frequéncias em relacdo a resposta da analise de vibracdo livre. As frequéncias naturais mais
afetadas pelo efeito das forcas de compressdo consistem nas frequéncias mais baixas,
enquanto as frequéncias mais altas ndo houve, praticamente, alteragdes.

Apesar das primeiras frequéncias terem sido alteradas, os valores percentuais foram
menores que 4%, neste caso, uma analise de vibracdo livre poderia ser indicada a titulo de

obtencdo dos valores das frequéncias com relativa preciséo.
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Figura 5.21 - Diferenca percentual das analises de vibracfes sob tensdes iniciais em relagéo a andlise de vibragdo

livre utilizando a matriz de massa concentrada.
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Figura 5.22 - Diferenca percentual em relacéo a andlise de vibragdo livre utilizando a matriz de massa

consistente.

5.1.3 PONTE ESTAIADA SIMETRICA EM CONFIGURACAO DE HARPA

Este é um exemplo de uma ponte estaiada com extensdo total de 609,60 metros, onde
0 véo principal possui 335,28 metros, e 0s vaos laterais (secundarios) 137,16 metros cada.
Cada um dos pilares possui uma altura de 60,96 metros. A ponte foi dividida em 21 nos, e 20
elementos finitos de pértico plano, e 12 elementos de trelica plana, segundo a representacdo
da Figura 5.23.

As condi¢Oes de contorno do problema sdo 4 apoios, sendo 3 do primeiro género, e 1
do segundo género. Os apoios dos nos 1, 4, e 12 sdo do primeiro género, € 0 n6 15 possui um

apoio do segundo género.
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Figura 5.23 - Geometria da ponte estaiada com configuracdo em harpa com eixo de simetria e a numeracao dos

elementos finitos.

Como no exemplo anterior, os dados de massa especifica apresentados foram obtidos
pelo carregamento uniformemente distribuido aplicado nos trabalhos de Wang, Tseng e Yang
(1993), e do trabalho de Wang, Lin e Tang (2002). Estes trabalhos servirdo como modelo de
comparacao de resultados para a anélise estatica ndo linear, e analise modal, respectivamente.

Os elementos finitos E1 ao E6, e E9 ao E14 do tabuleiro possuem 45,72 metros de
comprimento. Os elementos finitos centrais do tabuleiro, E7 e E8, possuem 30,48 metros. Os
elementos correspondentes das torres, E15 ao E20, possuem 20,32 metros cada.

O tabuleiro tem um carregamento de peso-préprio correspondente a 87,563 kN/m, e
os valores do peso-proprio das torres e dos cabos sdo negligenciados na analise estética,
entretanto as massas especificas sdo consideradas para as matrizes de massa da analise modal,
e para consideracdo do efeito de catenaria. As caracteristicas dos materiais e das propriedades

geomeétricas das se¢des sdo apresentadas na tabela a seguir.

Tabela 5-7 - Propriedades geométricas e dos materiais.

Elemento Estrutural E p (m3)  Area I (cm®) Oimix g

(MPa) (m?) (MPa) (m/s?)

E1l - E14 (tabuleiro) 206800 27,902 0,32 1,131x10° - 9,807

E15 e E18 (parte inferior das 206800 27,902 0,269 4,315 x 10’ - 9,807
colunas)

E16 e E19 (parte do meio das 206800 27,902 0,228 3,452 x 10’ - 9,807
colunas)

E17 e E20 (topo da coluna) 206800 27,902 0,203 2,106 x 10’ - 9,807

C1,C6,C7eC12 206800 7,83 0,042 - 1700 9,807

C2-C5e(C8-C11 206800 7,902 0,016 - 1700 9,807
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5.1.3.1 ANALISE ESTATICA NAO LINEAR

Devido a simetria do exemplo, sdo utilizados apenas 3 nos para o procedimento de
iteracdo de forma do método MAD Os dados fornecidos para iteracdo de forma estdo
apresentados na tabela a seguir.

Tabela 5-8 — Dados para realizacéo da iteracéo de forma.

Ponto de Controle  Deslocamento vertical (m)  Tolerancia (e5)  Vao Principal (m)

N6 5 0,00 10*
N6 6 0,00 10* 335,00
N6 7 0,00 10*

As configuracGes deslocadas das analises estatica ndo linear sem aplicacdo de forca
de protenséo, e com aplicagdo da forga de protensdo pelo método MAD s&o apresentados a

seguir na Figura 5.24, e Figura 5.25, respectivamente, onde o fator de escala que multiplica os
deslocamentos é de 10 vezes.

Structure Deformed Configuration- Non-Linear Analysis

Height (m)

0 100 200 300 400 500 600
Distance (m)

Figura 5.24 - Deslocamentos verticais sem aplicacdo das forcas de protensdo (fator de escala de 10 vezes).

Structure Deformed Configuration- Non-Linear Analysis

0 100 200 300 400 500 600
Distance (m)

Figura 5.25 - Deslocamentos verticais com aplicacao das forcas de protensdo pelo método MAD (fator de

escala de 10 vezes).
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Neste exemplo, torna-se mais evidente os beneficios do método MAD, em termos de
reducdo dos deslocamentos. Foi possivel tornar os deslocamentos nos pontos de controle
pequenos ao ponto de quase “anular” o deslocamento no meio do vao principal (n6 8).

A Tabela 5-9 apresenta a reducdo percentual de deslocamentos verticais obtidos para
0s nds 5, 6, 7 e 8 da estrutura, que sdo 0s n6s que apresentam maior deslocamento vertical.

Tabela 5-9 — Redug&o dos deslocamentos pela utilizagdo do M.A.D no presente trabalho.

Ponto de Controle  Deslocamento vertical (m) —  Deslocamento vertical (m) — Reducéo
Sem Protensdo Com Protensdo (MAD) Percentual

N6 5 -0,5064 0,02402 104,74%

N6 6 -1,064 0,03075 102,89%

N6 7 -1,351 0,02958 102,19%

N6 8 -1,423 0,00829 100,58%

Observa-se que, neste exemplo, os valores da reducdo percentual encontram-se
acima de 100%. Isto porque as forcas de protensdo aplicadas suspenderam o tabuleiro acima
da configuracao de referéncia, ou seja, deslocamentos verticais positivos.

A comparagdo é realizada tomando os resultados dos nos 5, 6, e 7. O gréfico da
Figura 5.26 mostra o resultado obtido com a analise ndo linear do presente trabalho afim de
confrontar as diferencas entre 0 método MAD implementado, e os resultados obtidos pela
referéncia do trabalho de Wang, Tseng e Yang (1993).

| ' 1 . 1

0,04 ¢ $ *3 -

0,2 4 ' l—8— Wang (1993) - Sem Prot.|
o 1 —e— Presente - Sem Prot. 1
= 044 | —A—\Wang (1993)- MAD. |
8 —v— Presente - M.A.D.
=
L 06 -
[o]
5
£ -0,8 -
[
[&]
o
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-1.4 T T T T T

5 6 7
Node

Figura 5.26 - Deslocamentos verticais dos nds das analises realizadas.
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E possivel ver a diferenca dos deslocamentos com a aplicacdo do método MAD em
relacdo ao exemplo sem utilizacéo de forcas prévias de protensdo. Com a aplicacdo do método
MAD foi possivel nivelar os deslocamentos verticais da estrutura, mantendo-os préximo da
configuracdo de referéncia.

Observa-se que as respostas sdo razoavelmente préximas, onde a maior diferenca
encontra-se na analise sem as forcas de protensdo, onde o presente trabalho desenvolve
maiores deslocamentos vertical no tabuleiro da ponte.

A andlise de Wang, Tseng e Yang (1993) se mostrou mais rigida que a presente
analise. No entanto, isto ndo é o esperado, visto que Wang, Tseng e Yang (1993) utilizam as 3
ndo linearidades existentes na analise, enquanto o presente trabalho considera a catenaria, e 0
efeito viga-coluna, negligenciando a terceira, correspondente a grandes deslocamentos.

Os autores afirmam que o peso-proprio dos cabos é negligenciado (w=0), mas o
efeito ndo linear da catenaria é considerado. Caso a analise do codigo computacional
desenvolvido ndo considere o peso-proprio do cabo (w=0), isto fornece o mddulo de
elasticidade linear do cabo.

E realizada esta comparacio na Figura 5.27 em relago aos resultados obtidos pelos
autores. onde as respostas obtidas pelo codigo computacional negligenciou o peso-préprio dos

cabos (w=0) também para o calculo do efeito da catenéria.
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Figura 5.27 — Comparagdo entre deslocamentos verticais dos nds quando w=0.
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Os resultados apresentados na Figura 5.27 parecem mais coerentes com os resultados
esperados. Ao se negligenciar o peso-proprio também para o efeito de catenaria, a estrutura
assume um modulo de elasticidade equivalente igual ao mddulo de elasticidade linear do
material.

Ao comparar os resultados obtidos com os dos autores, observa-se boa correlagdo
dos valores. Em relagdo a analise com o peso-proprio dos cabos negligenciado para o efeito
de catenaria, o codigo computacional desenvolvido se mostra uma estrutura levemente mais
rigida que respostas obtidas pelos autores[Figura 5.27], por ndo apresentar o efeito de grandes
deslocamentos.

E possivel que os autores tenham negligenciado, inadvertidamente, o peso-proprio
dos cabos (w=0), também para o célculo do efeito de catenaria. Pois, 0s resultados dos autores
encontram-se mais proximos desta analise segundo os resultados apresentados nas Figura
5.26, e Figura 5.27.

O cddigo computacional desenvolvido permite a visualizacdo do caminho percorrido
durante a iteracdo de forma do método MAD Dentre as respostas que sdo possiveis de
visualizagdo estdo os deslocamentos verticais e horizontais, e as forgas internas. A figura a
seguir, gerada pelo pés-processador desenvolvido, mostra os deslocamentos verticais dos nds

5, 6, 7 e 8 ao longo do processo iterativo de iteracdo de forma.

Sh: [teration x rtical Displ men =@ Node 05
Shape Iteration x Vertical Displacement ot

0r =@=Node 07
== Node 08

0.6

0.8

Vertical Displacement (m)

Shape Iteration

Figura 5.28 - Deslocamentos verticais dos nds ao longo da iteracdo de forma na etapa de pés-processamento do

cddigo computacional desenvolvido.
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A seguinte analise tem por objetivo mostrar a diferenca das forcas de axiais
existentes nos cabos C1, C2 e C3, em funcéo do tipo de andlise adotada, conforme a figura a
sequir.

Observa-se pela Figura 5.29 que os resultados obtidos sem o método MAD
obtiveram forcas um pouco diferentes, no entanto, as forcas com o método MAD sdo muito
semelhantes. Ao se analisar a mesma estrutura considerando o peso-préprio dos cabos como
zero (w=0), a analise sem o MAD se aproxima bastante dos resultados apresentados por
Wang, Tseng e Yang (1993) [Figura 5.30].

A exemplo da ponte assimétrica, os resultados das forcas nos cabos com a aplicacao
do método MAD forneceu resultados semelhantes entre o presente trabalho e o apresentado
por Wang, Tseng e Yang (1993). Entretanto, neste exemplo houve uma pequena diferenca
entre as focas no cabo C1 na analise sem aplicacdo de forcas de protensao.

Isto parece ocorrer devido ao efeito da catenaria deste exemplo se sobrepor aos
demais efeitos ndo lineares, decorrente do maior nimero de cabos existentes na ponte. Ao se
fixar o peso-proprio dos cabos igual a zero para o efeito de catenaria, este é também
negligenciado, passando a atuar a rigidez linear do cabo.

I \Vang (1993) - Sem Prot.]
[l Presente - Sem Prot. | -
I \Vang (1993) - M.A.D.
I Presente - MLA.D.

12000

Forga nos Cabos (kN)

c1 c2 Cc3
Cabo

Figura 5.29 — Comparag&o entre as forcas nos cabos entre Wang, Tseng e Yang (1993) e o presente trabalho.
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Figura 5.30 - Comparac&o entre as for¢cas nos cabos com w=0 do presente trabalho e Wang, Tseng e Yang
(1993).

Pelos resultados apresentados, as respostas obtidas pelo cédigo computacional
implementado sdo mais proximos quando se considera a analise com o peso-proprio dos cabos
negligenciados. As pequenas diferencas que aparecem nesta analise (w=0) podem ser
conferidas a consideracdo de grandes deslocamentos.

As respostas obtidas, em deslocamentos, com 0 método MAD foram muito proximas
quer o peso-proprio dos cabos fosse ou ndo negligenciados. As pequenas diferencas obtidas
entre essas duas andlises podem ser atribuidas as diferentes condicGes iniciais da aplicacédo
das forcas nos cabos, que resultam das diferentes configuracdes iniciais propostas (obtidas
apos o primeiro ciclo de equilibrio de Newton-Raphson).

Isto é, os deslocamentos iniciais desenvolvidos ao se considerar ou ndo 0 peso-
proprio dos cabos influem nas forcas obtidas nos cabos para a primeira iteracdo de forma.
Esta diferenca vai sendo propagada durante o processo iterativo.

As seguintes andlises serdo obtidas com a considera¢do do peso-proprio (w#£0) dos
cabos para o célculo do efeito da catenaria no cddigo computacional, comparando-se 0s
resultados apresentados por Wang, Tseng e Yang (1993).

A Tabela 5-10 mostra os resultados obtidos para os esfor¢os axiais nos elementos do
tabuleiro. O cabo C1 teve uma reducdo na forca de tragdo na analise com aplicacdo do método
MAD, isto implica na reducdo do esfor¢co normal no elemento E1 do tabuleiro. J& os

elementos E2, e E3 aumentaram em 8,5% e 20%, aproximadamente.
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Tabela 5-10 - For¢as de compressdo nos elementos do tabuleiro.

Elem. Wang (1993) - Presente — Sem Wang (1993) - Presente — Com
Sem Prot. (kN) Prot. (kN) Com Prot. (kN) Prot. (kN)
El * -11527,052 -10770,00 -10742,772
E2 * -17963,282 -19500,00 -19498,353
E3 -23580,00 -23665,297 -28330,00 -28325,818

*- Informagédo ndo fornecida pelo autor.

A andlise dos momentos fletores obtidos com auxilio do codigo desenvolvido e as
respostas de Wang, Tseng e Yang (1993), com o emprego do método MAD, resultou em
diferencas percentuais relativas com divergéncia média inferior a 4%. Os resultados
apresentados na Tabela 5-11 sdo os valores até o n6 8 (ponto médio do véo central) devido a
simetria da ponte. A metodologia proposta por Wang, Tseng e Tang (1993) apresenta as nao
linearidades de efeito de catenéria, efeito viga-coluna, e grandes deslocamentos.

A anélise sem aplicacdo de protensdo fornece valores maximos de momentos fletores
nos nds do tabuleiro de 42944,521 kN.m, e valor minimo de -109720,012 kN.m, uma
amplitude de 152664 kN.m. Estes valores sdo reduzidos para um maximo de 17497,927
KN.m, e minimo de -23176,498 kN.m, onde a amplitude dos valores chega a 40674 kN.m ao

aplicar o método MAD, isto €, uma reducéo de 73,36% na amplitude dos momentos fletores.

Tabela 5-11 — Tabela de momentos fletores nodais dos elementos finitos do tabuleiro.

Wang (1993) — Sem Presente — Sem Wang (1993) - Com Presente — Com

Ne Prot. (kN.m) Prot. (kN.m) Prot. (kN.m) Prot. (kN.m)
1 0,00 0,00 0,00 0,00

2 * 22709,260 -1709,00 -2031,073
3 * -10292,010 -10070,00 -10143,613
4 -109300,00 -109720,012 -22630,00 -22809,482
5 * -9710,261 -16630,00 -16440,213
6 * 23999,872 -14370,00 -14282,119
7 * 2240,096 -24030,00 -23176,498
8 40000,00 42944521 16640,00 17497,927

*- Informagédo ndo fornecida pelo autor.
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Houve uma reducdo significativa da amplitude dos momentos fletores no tabuleiro, e
é possivel constatar que os momentos ficaram mais uniformes, isto é, distribuidos dentro de
uma faixa menor de amplitude [Figura 5.31]. A Figura 5.31 mostra 0 comportamento dos
momentos fletores nos nos do tabuleiro para as anélises sem e com aplicacdo do método
MAD
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-100000 ~-—— ' —6— Presente - M.A.D. ' ' 7
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-40000 4 , , - | - .

-20000
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20000

40000 —

12 14 16

Node

Figura 5.31 — Momentos fletores nodais da ponte em configuracdo em harpa.

5.1.3.2 ANALISE MODAL

Este exemplo foi analisado por Wang, Lin e Tang (2002) com a consideracdo apenas
da analise sob tensdes iniciais com a aplicacdo do método MAD Como observado no exemplo
do item 5.1.2.2, a matriz de massa empregada pelos autores foi a matriz de massa consistente.
Portanto, ndo se faz necessario valer-se de uma analise com a matriz de massa concentrada.

A Figura 5.32 traz as respostas das frequéncias naturais obtidas pelos dois trabalhos.
As analises possuem boa coeréncia nas frequéncias extraidas, onde o grafico das diferencas

percentuais relativas das analises encontram-se expostas na Figura 5.33.
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Figura 5.33 - Diferenca Percentual Relativa entre os resultados obtidos e o trabalho de Wang, Lin e Tang (2002).

Este exemplo possui uma diferenca percentual relativa em relagcdo ao trabalho de
Wang, Lin e Tang (2002) menor que 3,5% para as frequéncias naturais extraidas. A média da

diferenca ficou em 0,836%. E um valor baixo, mas é preciso notar que as diferencas mais

altas encontram-se exatamente nas primeiras frequéncias [Figura 5.33].
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Isto quer dizer que a analise modal é muito sensivel a pequenas mudancas na matriz
de rigidez e de massa. Os autores Wang, Lin e Tang (2002) realizaram dois procedimentos
para extracdo das frequéncias naturais, como citado no item 2.1, um linear e outro néo linear.

E possivel que a diferenca entre o presente trabalho e o procedimento no linear dos
autores seja decorrente da simplificacdo adotada de pequenos deslocamentos. Ao examinar as
diferencas percentuais relativas dos resultados obtidos, com os resultados apresentados pelos
autores das duas andlises citadas acima, é notavel que os valores encontram-se num intervalo
intermediario de frequéncias naturais [Figura 5.34].
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Figura 5.34 - Frequéncias naturais extraidas na presente analise x Wang (2002) — Procedimento Nao linear x

Wang (2002) — Procedimento Linear (Vibragdo sob tensdes iniciais aplicando o método MAD).

A andlise a seguir mostra a variacao das frequéncias naturais extraidas com o cédigo
computacional desenvolvido em relacdo as analises de vibracao livre, vibracdo sob tensdes
iniciais, e vibragdes sob tensdes iniciais aplicando o0 método MAD [Figura 5.35].

Este exemplo apresenta uma reducdo maior ao se considerar a matriz de rigidez
tangente para obtengdo das frequéncias naturais. Isto porque o nimero de cabos existentes é

maior que o exemplo anterior, e existem mais elementos que tém sua rigidez reduzida pela
acao da compresséo.
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Figura 5.35 - Comparac&o entre as analises.

A aplicagdo do método MAD, novamente, reduz os valores das frequéncias naturais
obtidas, mas em comparacdo a analise de vibracGes sob tensdes iniciais, a reducdo demonstra
Ser pouco representativa.

O gréfico da Figura 5.36 mostra a reducdo percentual das frequéncias em relagdo a
resposta da andlise de vibracdo livre. As frequéncias naturais mais afetadas pelo efeito das
forcas de compressdo consistem nas frequéncias mais baixas, enquanto as mais altas a
diferenca percentual relativa encontra-se abaixo de 1%.

Os valores das diferencas percentuais relativas, nas primeiras frequéncias naturais,
chegaram a quase 8% (MAD), e, aproximadamente, de 7,30% sem aplicacdo do método MAD
em relacdo a vibracdo livre. Neste caso, houve uma diferenca significativa em relacdo aos
valores das primeiras frequéncias naturais. O exemplo anterior sugere que uma analise de
vibracéo livre seria suficiente para a determinagéo da frequéncia natural, mas 0 mesmo néo se
aplica a este exemplo.

Este exemplo, por apresentar maior nimero de elementos comprimidos, e por ser
uma estrutura mais flexivel, a analise sob tensdes iniciais apresentou diferencas significativas
para as primeiras frequéncias naturais.

E possivel visualizar pela Figura 5.37 que o valor absoluto da diferenca entre a
analise de vibracdo livre mantém uma distancia quase que constante (aproximadamente
0,0233 Hz sem alicacdo do método MAD, e 0,0241 Hz quando aplica-se 0 método MAD) em
relacdo as analises de vibracdo sob tensdes iniciais. Isto €, parece que, neste exemplo, as

forcas de compressao deslocam as frequéncias naturais por igual.
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Figura 5.36 - Diferenca percentual em relacdo a analise de vibracdo livre.
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Figura 5.37 - Frequéncias naturais extraidas com as diferentes analises.

5.1.4 PONTE ESTAIADA SIMETRICA EM CONFIGURACAO DE LEQUE

Neste exemplo, a geometria da ponte é mantida igual a do exemplo 5.1.3, mudando-
se apenas a configuracdo dos estais. A analise modal deste exemplo néo foi realizada por
Wang, Lin e Tang (2002), mas, decorrente dos resultados coerentes observados nos exemplos

anteriores, a analise modal serd entdo realizada utilizando o c6digo computacional
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desenvolvido. Além das analises realizadas nos exemplos anteriores, serdo efetuadas analises
entre as diferentes configuracdes dos cabos (harpa e leque) a titulo comparativo.

As anélises comparativas entre as configuracfes dos estais terdo por objetivo
averiguar a diferenca dos deslocamentos verticais, os momentos fletores no tabuleiro, e as
forcas normais nos cabos e tabuleiro obtidas sem e com aplicacdo das forgas de protenséo
pelo método MAD A analise modal verificara, também, as diferencas entre as frequéncias
naturais dos dois sistemas estruturais em questao.

Em relagdo a geometria da ponte, esta possui a mesma extensdo total de 609,60
metros do item 5.1.3, com os mesmos 21 nés, 20 elementos finitos de portico plano, e 12
elementos de trelica plana, segundo a representacdo da Figura 5.38.

As condi¢bes de contorno do problema sdo 4 apoios, sendo 3 do primeiro género, e 1
do segundo género. Os apoios dos nos 1, 4, e 12 sdo do primeiro género, € 0 n6 15 possui um
apoio do segundo género.

60,96

274,32 |, 3048

Figura 5.38 - Geometria da ponte estaiada com configuracdo em leque com eixo de simetria e a numeracéo dos

elementos finitos.

Como nos exemplos anteriores, os dados de massa especifica apresentados foram
obtidos pelo carregamento uniformemente distribuido aplicado segundo os valores dos
trabalhos de Wang, Tseng e Yang (1993). O trabalho destes autores servird como modelo de
comparacao dos resultados da andlise estatica ndo linear.

Os elementos finitos E1 ao E6, e E9 ao E14 do tabuleiro possuem 45,72 metros de
comprimento. Os elementos finitos centrais do tabuleiro, E7 e E8, possuem 30,48 metros. Os
elementos correspondentes das torres, E15 ao E20, possuem 20,32 metros cada.

O tabuleiro tem um carregamento de peso-proprio correspondente a 87,563 kKN/m, e
os valores do peso-préprio das torres e dos cabos sdo negligenciados na analise estatica,

entretanto as massas especificas sdo consideradas para as matrizes de massa da analise modal,
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e para consideracdo do efeito de catenaria. As caracteristicas dos materiais e das propriedades

geométricas das sec¢des sdo apresentadas na tabela a seguir.

Tabela 5-12 - Propriedades geométricas e dos materiais.

E Area A Oméx g
Elemento Estrutural p (t/m?3) I (cm?)

(MPa) (m2) (MPa) (m/s?)

E1l - E14 (tabuleiro) 206800 27,902 0,32 1,131x10° - 9,807

E15 e E18 (parte inferior das 206800 27,902 0,269 4,315 x 10’ - 9,807
colunas)

E16 e E19 (parte do meio das 206800 27,902 0,228 3,452 x 10’ - 9,807
colunas)

E17 e E20 (topo da coluna) 206800 27,902 0,203 2,106 x 10’ - 9,807

C1,C6,C7eC12 206800 7,83 0,042 - 1700 9,807

C2-C5eC8-C11 206800 7,902 0,016 - 1700 9,807

5.1.4.1 ANALISE ESTATICA NAO LINEAR

Serdo utilizados os mesmos nés e tolerancia do item 5.1.3.1 para o critério de parada

da iteracdo de forma. Estes dados s@o apresentados na tabela a seguir.

Tabela 5-13 — Dados para realizacdo da iteracdo de forma.

Ponto de Controle  Deslocamento vertical (m)  Tolerancia (e5)  Vao Principal (m)

N6 5 0,00 10*
N6 6 0,00 10* 335,00
NG 7 0,00 10*

As configuracOes deslocadas das anélises estatica ndo linear sem aplicacdo de forga
de protensdo e com aplicacdo da forca de protensdo pelo método MAD, encontram-se,
respectivamente, na Figura 5.39, e Figura 5.40, onde o fator de escala que multiplica os

deslocamentos é de 10 vezes.
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Figura 5.39 - Deslocamentos verticais sem aplicacdo das forcas de protensdo (fator de escala de 10 vezes).
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Figura 5.40 - Deslocamentos verticais com aplicacao das forcas de protensdo pelo método MAD (fator de

escala de 10 vezes).

A Tabela 5-14 apresenta a reducdo percentual de deslocamentos verticais obtidos

para 0s nds 5, 6, 7 e 8 da estrutura, que sdo 0s nds que apresentam maiores deslocamentos

vertical.

Tabela 5-14 — Reducéo dos deslocamentos pela utilizacdo do M.A.D no presente trabalho.

Ponto de Controle  Deslocamento vertical (m)—  Deslocamento vertical (m) — Reducéo
Sem Protensdo Com Protensédo (MAD) Percentual

N6 5 -0,3664 -0,0001455 99,96%

N6 6 -0,8355 0,004484 100,53%

N6 7 -1,160 0,006583 100,57%

N6 8 -1,247 -0,01378 98,89%
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A comparacdo dos deslocamentos verticais, entre o presente trabalho e o publicado
por Wang, Tseng e Yang (1993), é feita apenas para 0s nos 5, 6, e 7, pois 0s autores ndo
fornecem o deslocamento vertical do nd 8. O gréfico da [Figura 5.41] mostra o resultado
obtido com a analise ndo linear do presente trabalho afim de confrontar as diferencas entre o

MAD implementado, e os resultados obtidos pela referéncia Wang, Tseng e Yang (1993).
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Figura 5.41 - Deslocamentos verticais dos nos das analises realizadas.

Novamente, as respostas obtidas em termos de deslocamentos verticais sdo proximas
as respostas apresentadas pelos autores, tanto sem aplicacdo do método MAD, como com a
aplicacdo do método.

Observa-se pela Figura 5.42 que os resultados para os cabos C1, C2 e C3, obtidos
com e sem o método MAD foram forgas proximas. A maior diferenga encontra-se no cabo C3

ao se aplicar o método MAD, entretanto, esta diferenca € menor que 1%.
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Figura 5.42 — Comparagdo entre as forgas nos cabos entre as analises.

Em relacdo as forcas axiais nos elementos do tabuleiro, a tabela com os valores

apresentados por Wang, Tseng e Yang (1993) e os encontrados no presente trabalho encontra-
se representada a seguir.

Tabela 5-15 - Forcas de compressdo nos elementos do tabuleiro.

Elem Wang (1993) - Presente — Sem Wang (1993) — Presente — Com
Sem Prot. (kN) Prot. (kN) Com Prot. (kN) Prot. (kN)
El * -10465,153 -10360,00 -10353,096
E2 * -15619,307 -16490,00 -16472,822
E3 -18320,00 -18306,357 -19670,00 -19649,960

*- Informacgéo ndo fornecida pelo autor.

A Tabela 5-15 mostra os resultados obtidos para os esfor¢cos axiais nos elementos do
tabuleiro. O cabo C1 teve uma reducdo na forca de tracdo na analise com aplicacdo do método
MAD, isto implica na reducdo do esforco normal no elemento E1 do tabuleiro. J& os
elementos E2, e E3 aumentaram em 5,46 % e 7,34 %, aproximadamente.
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Os momentos fletores apresentados por Wang, Tseng e Yang (1993) sdo comparados
com os obtidos com o codigo computacional desenvolvido. As diferencas relativas
percentuais entre o presente trabalho e os resultados dos autores divergem em média 2%.
Devido a simetria da estrutura, sdo apresentados os momentos fletores nodais até o no 8
(ponto médio do véo central). Esses resultados sdo apresentados na Tabela 5-16

A anélise sem aplicacdo de protensdo fornece valores maximos de momentos fletores
nos nos do tabuleiro de 50455,271 kN.m, e valor minimo de -67328,658 kN.m, uma
amplitude de 117783,929 kN.m. Estes valores sdo reduzidos para um maximo nodal de
17034,127 kN.m, e minimo nodal de -23640,297 kN.m, onde a amplitude dos valores chega a
40674 kN.m ao aplicar o método MAD, mesma amplitude obtida para esta ponte com

configuracao dos estais em harpa.

Tabela 5-16 — Tabela de momentos fletores nodais dos elementos finitos do tabuleiro.

Wang (1993) — Sem Presente — Sem Wang (1993) — Com Presente — Com

Prot. (KN.m) Prot. (kN.m) Prot. (KN.m) Prot. (kN.m)
1 0,00 0,00 0,00 0,00
2 * 2392,774 -10900,00 -10777,650
3 * -23116,236 -18510,00 -18558,879
4 -66950,00 -67328,658 -15670,00 -15667,724
5 * -24196,595 -14600,00 -14746,573
6 * 4725,468 -13900,00 -13698,356
7 * 9780,846 -24570,00 -23640,297
8 50090,00 50455,271 16110,00 17034,127

*- Informacdo ndo fornecida pelo autor.

A metodologia proposta por Wang, Tseng e Tang (1993) apresenta as nao
linearidades de efeito de catenéria, efeito viga-coluna, e grandes deslocamentos. Em funcéo
disso, os resultados apresentam pequenas diferencas, mas como dito anteriormente, a
diferenca percentual relativa entre o presente trabalho e os resultados dos autores é, em media,
2% para os valores dos momentos fletores.

Novamente, houve uma reducdo significativa da amplitude dos momentos fletores no
tabuleiro (aproximadamente 65%), o que promove uma distribuicdo mais uniforme dos

momentos fletores. A Figura 5.43 mostra o comportamento dos momentos fletores nos nds do
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tabuleiro para as analises sem/com aplicacdo do método MAD do codigo computacional

desenvolvido.
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Figura 5.43 — Momentos fletores nodais da ponte em configuracdo em leque.

As seguintes comparacOes entre as configuragcdes em harpa e em leque séo efetuadas
levando em conta as respostas obtidas com o coédigo computacional desenvolvido. Séo
comparados os deslocamentos verticais sem e com a aplicacdo do método MAD da
configuragdo em harpa e em leque, bem como os esforgos axiais nos cabos e nos elementos do
tabuleiro, e, por fim, os resultados obtidos dos momentos fletores nodais.

A Figura 5.44 mostra os deslocamentos verticais nodais das duas configuracdes dos
estais (harpa e leque), até o n6 8 de simetria da estrutura. O valor zero do eixo das ordenadas
representa a configuracédo de referéncia.

Quando se compara os deslocamentos das estruturas sob atuacdo apenas do peso-
proprio, sem aplicacdo de forcas de protensdo nos cabos, observa-se uma diferenca relativa de
8,50 % maior nos deslocamentos obtidos da configuracdo em harpa em relacao a configuracéo
em leque.

Os deslocamentos verticais resultantes da aplicacdo do método MAD sdo mais

uniformes para a configuracdo em leque, principalmente no vao secundario. No véao principal
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os deslocamentos verticais das duas configuracdes dos estais se aproximam bastante [Figura
5.44].
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Figura 5.44 — Deslocamentos verticais nodais das pontes com configuragcdes em harpa e em leque.

A respeito dos esforcos axiais desenvolvido nos cabos entre as duas configuracGes
dos estais, os valores sdo apresentados na Figura 5.45. Nota-se que 0s cabos externos
obtiveram uma menor variacao nas forcas axiais solicitantes.

Para a configuracdo em harpa em relacdo a configuracdo em leque, a variacao da
redistribuicdo das forgas nos cabos sem e com o método MAD foram muito maiores [Figura
5.45]. Isto ocorre pelo melhor aproveitamento da relagdo forga vertical/forca horizontal obtido
com a configuracao em leque.

Verifica-se que, para, aproximadamente, uma mesma configuracdo deslocada final
com o método MAD, a configuragdo em harpa pode solicitar os cabos em ate,
aproximadamente, 2 vezes que a configuracdo em leque como no caso dos cabos C3, e C4
[Figura 5.45].

Os cabos da extremidade, C1 e C6, por apresentarem a mesma inclinacdo nas duas
configuracdo dos estais, apresentaram valores proximos das forcas nos estais ap0s a aplicacdo
do método MAD [Figura 5.45].
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Figura 5.45 — Forcas axiais nos cabos das pontes com configura¢cdes em harpa e em leque.

As forcas nos cabos vao interferir diretamente na compressdo solicitante dos
elementos do tabuleiro [Figura 5.46].
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Figura 5.46 — Forgas axiais nos elementos do tabuleiro das pontes com configuraces em harpa e em leque.
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Em se tratando dos momentos fletores obtidos no tabuleiro, apresenta-se na tabela a
seguir os valores antes e depois da aplicacdo do método MAD das configuracdes dos estais

em harpa e em leque.

Tabela 5-17 — Tabela de momentos fletores nodais dos elementos finitos do tabuleiro.

Harpa - Sem Prot.  Leque — Sem Prot. Harpa-Com Prot. Leque — Com Prot.

Ne (kN.m) (kN.m) (kN.m) (kN.m)

1 0,00 0,00 0,00 0,00

2 24498,576 2392,774 -1699,437 -10777,650
3 -8813,105 -23116,236 -10276,763 -18558,879
4 -109447,183 -67328,658 -22850,950 -15667,724
5 -8898,458 -24196,595 -16621,410 -14746,573
6 24313,900 4725,468 -13971,735 -13698,356
7 -292,473 9780,846 -23267,033 -23640,297
8 40381,951 50455,271 17407,391 17034,127

A amplitude dos momentos fletores antes da aplicagdo do método MAD para a
configuracdo em harpa é de 149829 kN.m, enquanto a configuracdo em leque é mais regular
com uma amplitude de 117784 kN.m. Isto significa que foi possivel reduzir a amplitude de
atuacdo dos momentos fletores em, aproximadamente, 20% apenas pela mudanca da
configuracao dos estais, para este exemplo.

A amplitude dos momentos fletores no tabuleiro, sem aplicacdo do método MAD, da
configuracdo em leque se mostra menos dispersa em relagdo a configuragdo em harpa.
Entretanto, a amplitude final obtida no tabuleiro para as duas configuragdes dos cabos foram
as mesmas, isto é, 40764 kN.m. A diferenca encontra-se no vao secundario, onde a
distribuicdo dos momentos fletores da configuracdo em harpa apresentou-se mais irregular.

No véo secundario a amplitude da configuracdo em harpa foi de 21151,513 kN.m,
enquanto para a configuracdo em leque esta amplitude foi 7781,219 kN.m, um valor 63%
inferior a configuracdo em harpa.

A Figura 5.47 mostra os valores dos momentos fletores nodais dos tabuleiros das
duas pontes estaiadas. E possivel notar que a reducio da ponte em harpa foi mais significativa
qgue a ponte em leque, no entanto as solicitacdes nos elementos do tabuleiro e nos cabos
mostraram-se significativamente maiores que na configuracdo em leque [Figura 5.45 e Figura

5.46].
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Figura 5.47 — Momentos fletores nodais da ponte em configuracdo em harpa e configuracdo em leque.

A Figura 5.48, a seguir, compara os momentos fletores obtidos com 0 método MAD,
com os momentos fletores que seriam obtidos caso o tabuleiro se comportasse como uma viga

continua, isto é, caso os cabos funcionassem como apoios fixos, e nao elasticos.
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Figura 5.48 — Momentos fletores nodais da ponte em configuracdo em harpa, configuracdo em leque e do

tabuleiro continuo.
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Os momentos fletores maximos e minimos encontram-se proximos nas trés analises
(configuracdo em harpa, leque e tabuleiro com apoios fixos), assim como 0s momentos do
vao principal (n6 4 ao 12).

A maior diferenga dos resultados encontra-se no vao secundario (n6s 1 ao 4, ou nds
12 ao 15). Isto porque os nds escolhidos para verificagdo da convergéncia do método
encontram-se no vao principal, tendo seus deslocamentos verticais muito proximos a zero,
condicdo que ocorre com o apoio fixo do tabuleiro continuo. Para o vao secundario ndo ha a
anulagdo dos deslocamentos verticais, por isso a maior diferenga entre os momentos fletores

que ocorrem no vao secundario [Figura 5.44].

5.1.4.2 ANALISE MODAL

A ponte com configuragdo em leque ndo foi analisada no trabalho publicado por
Wang, Lin e Tang (2002), caso citado anteriormente. Por isso, sera realizada a analise entre as
frequéncias naturais obtidas com a anélise de vibracao livre, e vibracdo sob tensdo inicial sem
e com aplicacdo do método MAD utilizando apenas os resultados obtidos com o cddigo
computacional desenvolvido. Para as analises, sdo utilizadas as matrizes de massa consistente.

Em seguida, os resultados obtidos sdo comparados com a ponte estaiada com
configuracdo em harpa a titulo comparativo, para verificar a influéncia da configuracdo dos
cabos frente as frequéncias naturais extraidas.

As andlises modais obtiveram 58 modos de vibracdo e suas frequéncias
correspondentes, mas serdo apresentadas apenas as 12 primeiras para manter um padrao das
analises efetuadas (itens 5.1.2.2 € 5.1.3.2).

A andlise a seguir mostra a variacao das frequéncias naturais extraidas com o cédigo
computacional desenvolvido em relacdo as analises de vibracao livre, vibracdo sob tensdes
iniciais, e vibragdes sob tensdes iniciais aplicando o0 método MAD [Figura 5.49].

O grafico da Figura 5.50 mostra a reducdo percentual das frequéncias em relacdo a
resposta da andlise de vibracdo livre. Nao houve uma variacdo significativa nas primeiras
frequéncias, se comparado a ponte em configuracdo em harpa (diferengas percentuais
relativas 2 vezes maiores que as obtidas na configuracdo em leque). Entretanto, nota-se uma
maior variacdo nas frequéncias a partir de 1,60 Hz que as observadas na configuracdo em

harpa.
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Figura 5.49 - Comparac&o entre as analises utilizando a matriz de massa consistente da ponte com configuracéo

dos cabos em leque.
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Figura 5.50 - Diferenca percentual em relacéo a andlise de vibrag&o livre utilizando a matriz de massa

consistente.

Para esta configuracdo dos cabos, as solicitacOes axiais nos elementos do tabuleiro
sdo significativamente mais baixas que as obtidas com a configuracdo em harpa. Isto explica a

pouca variacdo obtida nas frequéncias mais baixas, pois a variagdo passa a Ser mais
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representativa quando a solicitacdo dos elementos vai se aproximando das cargas criticas do
elemento estrutural.

Para as frequéncias onde ha vibracdo dos pilares, estas sofreram maior reducao de
sua frequéncia natural na configuracdo em leque em comparacdo a configuracdo em harpa.
Isto porque, para a configuracdo em leque, todo o pilar encontra-se sob altas solicitagdes,
devido a ancoragem dos cabos em seu topo. Entdo, o pilar, ao longo de toda sua altura de 60
metros, encontra-se sob alta solicitacdo, enquanto o tabuleiro encontra-se solicitado
axialmente por uma compressao de valores, relativamente, baixos.

A configuragdo em harpa possui um aumento gradual das solicitagGes axiais na torre,
onde menos elementos encontram-se sob altas valores de forgas de compressdo em
comparacao a configuracao em leque.

A seguir é realizada comparagdo entre as analises de vibracdo livre, analise sob
tensdes iniciais sem e com aplicagdo do método MAD entre as configuragbes em harpa e em
leque [Figura 5.51, Figura 5.52, Figura 5.54, Figura 5.55, Figura 5.56, Figura 5.57, e Figura
5.58].
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Figura 5.51 - Comparac&o entre as frequéncias naturais da andlise de vibragéo livre das configura¢des em harpa

e em leque.
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As maiores diferencas percentuais relativas sdo encontradas nas primeiras
frequéncias naturais, referentes a vibracao do tabuleiro [Figura 5.52].

Nota-se que as frequéncias naturais da configuracdo em leque sdo mais altas que as
obtidas pela configuracdo em harpa, entretanto, a partir da 82 frequéncia natural essa tendéncia
inverte. A fixacéo de diversos cabos em um unico né (configuracdo em leque) parece reduzir
a rigidez do pilar, pois possui menos contraventamento ao longo dele em comparagédo a

configuracdo em harpa, bem como mais elementos submetidos a altas forcas de compresséo.
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Figura 5.52 - Diferenca Percentual Relativa entre os resultados da anélise de vibragéo livre obtidos com

configuracdo em leque em relagdo a configuracdo em harpa.

O elemento finito que representa o cabo poder ser substituido por um apoio elastico
de rigidez equivalente a do cabo nas coordenadas globais. Este apoio elastico equivalente ao
cabo tera uma rigidez vertical maior quanto maior for o angulo entre o tabuleiro e o cabo.

Ja para a torre, além do contraventamento fornecido pelo maior nimero de apoios
elasticos ao longo dela, a ponte com configuracdo em harpa ainda fornece uma rigidez
horizontal maior. Pois, quanto menor o angulo entre o tabuleiro e o cabo, mais favorecido é a

componente horizontal da rigidez do cabo [Figura 5.53].
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Figura 5.53 - Rigidez do cabo transformadas em rigidez horizontal e vertical.

Para a andlise sob tens@es iniciais, seguiu a tendéncia onde a ponte em leque possui
frequéncias mais altas para a vibragéo do tabuleiro, enquanto a configuragdo em harpa é mais
rigida para vibracdes da torre [Figura 5.54].
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Figura 5.54 - Comparag&o entre as frequéncias naturais da analise de vibragéo sob tensdes iniciais das

configuracGes em harpa e em leque.

As diferencas percentuais relativas entre a configuracdo em leque e em harpa
aumentaram para as primeiras frequéncias para a analise sob tens@es iniciais. Houve um
aumento da diferenca entre as frequéncias obtidas com as configurac6es dos cabos de 15% da
analise de vibracdo livre, para 20% para analise vibragdo sob tensfes iniciais da primeira

frequéncia [Figura 5.52 e Figura 5.55].
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A segunda frequéncia tem uma diferenca relativa percentual de, aproximadamente,
54% entre os dois arranjos estruturais dos estais, e subiu quase para 60% na analise sob
tensdes iniciais. A terceira frequéncia a diferenca era em torno de 55% na analise de vibracdo
livre, subindo para, aproximadamente, 59% na analise sob tens@es iniciais.

A partir da terceira frequéncia, as diferencas percentuais relativas entre as
configuracbes permanecem constantes, mesmo com a mudanca do tipo de anélise
considerada. Volta a surgir alguma alteracdo nas 8% e 92 frequéncia natural, porém menos

significativa que as diferencas obtidas nas trés primeiras frequéncias [Figura 5.55].
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Figura 5.55 - Diferenga Percentual Relativa entre os resultados da analise de vibragdo sob tensdes iniciais

obtidos com configuracdo em leque em relagdo a configuragdo em harpa.

A mesma tendéncia é observada nos resultados com aplicacdo do método MAD
[Figura 5.56, e Figura 5.57], ndo sendo significativa a diferenca obtida entre as analises sob

tensdes iniciais com e sem aplica¢do do método MAD
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Figura 5.56 - Comparac&o entre as frequéncias naturais da andlise de vibragdo sob tenses iniciais com aplicacéo

do método MAD das configuragdes em harpa e em leque.
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Figura 5.57 - Diferenca Percentual Relativa entre os resultados da analise de vibragdo livre com aplicacdo do

método MAD obtidos com configuracdo em leque em relacdo a configuracdo em harpa.

As trés analises podem ser melhor verificadas na Figura 5.58, onde sdo apresentadas

em conjunto. A maior diferenga percentual relativa entre as configurages dos cabos séo

observadas nas primeiras frequéncias. E, também, nas primeiras frequéncias onde uma anélise

levando em conta os esforgos axiais nos elementos mostra-se mais relevante.
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Figura 5.58 - Diferenga Percentual Relativa entre todas as analises entre a configuracdo em leque em relagao a

configuracdo em harpa.
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6 CONSIDERACOES FINAIS E
CONCLUSAO

O objetivo principal do trabalho foi o desenvolvimento de um codigo computacional
de simples utilizacdo para o usuario, dotado de interface grafica, que realizasse a analise
estatica, e a analise modal da estrutura. A analise estatica determina as solicitacGes devido ao
peso-proprio da estrutura. A analise estatica pode ser realizada por meio de solugdo direta
linear, ou ndo linear pelo processo incremental-iterativo de Newton-Raphson com
consideracao das néo linearidades do efeito da catenéria, e de viga-coluna.

A escolha da opcdo ndo linear abre ao usuario do coédigo computacional a
possibilidade de escolha entre aplicar, ou ndo, o método MAD Como apresentado pelos
exemplos de validacéo, as analises ndo lineares com e sem aplicacdo do método MAD obteve
resultados coerentes em relacdo aos exemplos encontrados e descritos da literatura.

Em relacdo a analise modal, o capitulo 1 descreve varias aplicacdes do conhecimento
das frequéncias naturais e modos de vibracdo da estrutura. A analise modal implementada
possui as opcdes de matriz de massa concentrada, e consistente para obter as frequéncias

naturais e modos vibracionais.

6.1 VALIDACAO DO CODIGO COMPUTACIONAL

Os resultados obtidos do exemplo 1 mostram a validade da teoria ndo linear
empregada, obtendo-se respostas proximas a diversos trabalhos encontrados na literatura. A
variacdo nos valores de carga critica obtida foram baixos. A maior diferenca foi em relacdo ao

programa ACADFRAME®, que utiliza uma teoria ndo linear mais ampla, que leva em
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consideracdo as ndo linearidades de grandes deslocamentos, sendo mais sensivel a
perturbacdo horizontal.

Em relacdo a analise modal, as frequéncias obtidas com o codigo computacional
desenvolvido, tanto com o emprego da matriz de massa concentrada quanto com a matriz de
massa consistente, foram semelhantes as obtidas pelo ANSYS® para as duas anélises
propostas (vibracéo livre e vibracdes sob tensdes iniciais).

O exemplo 1 foi datil para calibracdo das etapas mais basicas das analises, isto é, a
validagdo da teoria ndo linear aplicada, e a validacdo da obtencdo das caracteristicas modais
do sistema sob o aspecto das duas teorias apresentadas nos itens 4.1.3, e 4.1.4.

Os exemplos 2, 3 e 4 validaram o método da anulacdo dos deslocamentos, MAD,
implementado ao cédigo por meio de comparacao dos resultados com os obtidos pelos autores
do método. A diferenca entre as respostas obtidas pelo cédigo desenvolvido e o trabalho dos
autores pode ser explicada pela ndo linearidade de grandes deslocamentos que ndo foi
empregada no presente trabalho.

Essas diferencas ndo foram relevantes para os exemplos apresentados, mas nao se
pode concluir que a ndo linearidade de grandes deslocamentos deva ser excluida da andlise de
pontes estaiadas, pois é possivel que, com o aumento dos vaos, a nao linearidade de grandes

deslocamentos se torne mais significativa.

6.2 ANALISE ESTRUTURAL

Foi possivel notar as diferencas entre realizar uma analise de vibracgdes livres, ou
uma andlise de vibracdes sob tens@es iniciais. Pontes estaiadas sdo estruturas que possuem
uma alta solicitacdo axial, mesmo que apenas sob acdo do peso-proprio da estrutura, ao
mesmo tempo em que sdo muito flexiveis. Por isso, é preferivel que as frequéncias naturais
sejam obtidas por meio da andlise utilizando a matriz tangente obtida da etapa estatica ndo
linear.

O método MAD ¢ capaz de produzir uma estrutura mais econdmica, pois existe a
reducdo dos momentos fletores no tabuleiro, sem que a rigidez global da estrutura seja afetada
significativamente. Isto pode ser verificado pela analise sob tensdes iniciais, que houve uma
variacdo pequena entre as frequéncias obtidas sem e com aplicacdo do método MAD

Ao se analisar os valores obtidos com a anélise sob tensdes iniciais sem aplicacéo do
método MAD, as respostas de frequéncias naturais foram muito préximas das obtidas com a
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aplicacdo do método. Assim, a estimativa das frequéncias naturais com as forcas de protensédo
nos cabos pode ser realizada pela analise sob tensdes iniciais sem aplicacdo do método MAD
Isto por que foi observado pouca variacdo nos exemplos estudados entre as frequéncias
obtidas sem e com aplicacdo do método.

Entretanto, para vdos e numeros de cabos mais significativos, deve-se averiguar a
influéncia das novas forcas de protensdo obtidas com o método MAD na analise de vibragdes
sob tensdes iniciais.

A respeito da configuracdo dos estais, foi apresentado os beneficios da configuracdo
em leque em relacdo a configuracdo em harpa. A configuracdo em leque apresentou forgas
solicitantes menores no cabo, e consequentemente no tabuleiro para obter a mesma
configuracdo de referéncia.

A configuragdo em leque apresentou melhor distribuicdo de momentos fletores no
vao secundario da ponte. No véo principal da ponte, local onde foi aplicado o critério de
parada dos deslocamentos verticais, a distribuicdo dos momentos fletores da configuracdo em
harpa e em leque foram semelhantes.

A andlise modal da configuracdo em leque obteve reducBes nos valores das
frequéncias naturais inferiores ao da ponte estaiada em harpa, principalmente para as
primeiras frequéncias naturais. A ponte em harpa possui frequéncias naturais mais altas para
as vibracgdes relacionadas ao movimento da torre.

As solicitacdes axiais interferiram principalmente nas primeiras frequéncias naturais,
ndo mostrando muita interferéncia em frequéncias mais altas. Caso se esteja interessado em
alguma frequéncia mais alta, a anélise de vibracgéo livre pode obter os resultados pretendidos.

Concluiu-se que uma configuracdo em leque pode requerer menor numero de cabos,
secOes mais esheltas do tabuleiro, devido a sua melhor relagdo entre forga vertical/forca
horizontal obtida com o maior angulo de inclinacdo dos cabos em relacdo ao tabuleiro da
ponte.

No entanto, a configuracdo em leque possui um ponto fraco que é a execucdo da
ancoragem dos cabos. Na pratica, a execu¢do de uma ponte em leque € bastante complicada
devido ao grande numeros de cabos ancorando em um mesmo ponto, e gerando grandes
tensdes localizadas. Portanto, a configuracdo em leque deve ser preterida, sendo substituida

por uma configuracdo em semi-harpa.
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6.3 PROPOSTAS DE DESENVOLVIMENTO

Durante o desenvolvimento do trabalho, houve interesse em adicionar diversas
analises ao estudo, ndo sendo possivel devido ao curto periodo fornecido para conclusdo do
trabalho. Esta secdo tem por objetivo apresentar sugestfes de desenvolvimento de novos
trabalhos no que tangem a tematica abordada a fim de tornar o codigo desenvolvido mais
abrangente.

> Implementacdo da aplicacdo do método MAD levando em consideracdo as etapas
construtivas de uma ponte estaiada convencional. Para isso, deve-se levar a retragcdo e a
fluéncia dos materiais em questao.

> Implementacdo de modelos constitutivos de materiais para verificar a influéncia da
ndo linearidade fisica no comportamento da estrutura.

> Analise dindmica com integrador temporal de Newmark ou diferencas finitas, levando
em consideragdo 0 movimento de uma ou varias cargas moveis concentradas sem massa e
rigidez, para simular o trem-tipo andando sob uma velocidade constante. Posteriormente,
implementando-se um comportamento dindmico ndo linear com a modelagem do trem-tipo
com massa e rigidez definidas influenciando a matriz de rigidez e massa da estrutura a cada
instante de tempo At.

» Estudo do ganho, em termos de custo, da aplicacdo do método MAD para estruturas
estaiadas.

> Implementacdo ao codigo computacional de métodos de deteccdo de danos a estrutura,
como 0 MAC, e/ou COMACS, por exemplo.

> Implementacdo de elementos finitos de cabos ao codigo computacional, e verificagdo
das diferencas obtidas entre as respostas encontradas com o modulo de elasticidade de
Dischinger deste presente trabalho.

O desenvolvimento destes novos estudos, de forma gradual, ira aumentar a
aplicabilidade do programa, bem como simplificara desenvolvimentos futuros que o cédigo

computacional possa vir a ter.
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APENDICE A - MANUAL DE UTILIZACAO DO CODIGO
COMPUTACIONAL DESENVOLVIDO

O manual tem por objetivo capacitar o usuario para utilizacdo do cddigo
computacional desenvolvido. O codigo desenvolvido realiza analises estaticas, lineares e ndo
lineares, em pequenos deslocamentos, e, também, a obtencdo de pardmetros modais da
estrutura por meio de analise modal numérica. Sdo apresentadas as etapas de entrada de
dados, processamento, e pos-processamento.

O cédigo foi desenvolvido parte em MATLAB®, parte em FORTRAN®. A interface
grafica (GUI — Graphical User Interface), responsavel pela iteracdo com o usuério, foi
desenvolvida em MATLAB®. A interface grafica é responsavel pela aquisicdo dos dados da
estrutura, e de sua visualizacdo tanto no pré, como no pds-processamento.

O processamento é feito em FORTRAN® para as analises estaticas (lineares e ndo
lineares), e em MATLAB® para obtencéo das caracteristicas modais da estrutura (frequéncias
naturais e modos de vibracéo).

A estrutura do funcionamento do programa esta representada no fluxograma da
Figura A.1. A anélise modal da estrutura s6 pode ser realizada apés a realizacdo da andlise
estatica da estrutura, pois a matriz de rigidez utilizada para obtencdo dos parametros modais
depende do tipo de analise realizada previamente.

Como a analise modal estd associada & andlise estatica realizada anteriormente, é a
andlise estatica que vai fornecer a matriz de rigidez para solugdo da analise modal. Isto é, ao
se realizar uma andlise estatica linear, a matriz de rigidez que serd fornecida ao cédigo
computacional desenvolvido é a matriz K_. Portanto, a analise modal utiliza a matriz de
rigidez linear, realizando uma analise de vibracdo livre ndo amortecida da estrutura (item
4.1.3).

As andlises ndo lineares, tanto sem pontos de controle, quanto com pontos de
controle (MAD), fornece a analise modal a matriz de rigidez tangente, K. Para a matriz de
rigidez tangente, a analise modal que se emprega é a analise de vibracbes sob tensdes iniciais
(item 4.1.4).

A solucéo do sistema de equacdes nédo lineares encontra-se detalhado no item 4.5, e,

em resumo, no fluxograma da Figura 4.9.
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Figura A.1 - Fluxograma do cédigo computacional desenvolvido.

A analise modal, por sua vez, esta dividida em relacdo a matriz de massa que o
usuario deseja empregar, seja a matriz de massa concentrada, ou matriz de massa consistente,
obtidas no item 3.2.1.

A seguir, as etapas necessarias para utilizacdo do codigo computacional

desenvolvido séo apresentadas.
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ENTRADA DE DADOS

A interface de entrada de dados é constituida de uma tela principal, onde existem
botbes superiores relacionados a criagdo de um novo arquivo de projeto, salvar o arquivo
atual, inserir propriedades das secdes dos elementos de viga-coluna, propriedades dos

elementos de cabo, propriedades dos materiais, analise estatica, e analise modal [Figura A.2].

1l T & oie| [T we

Figura A.2 - Menu superior.

A tela inicial do programa possui caixas de texto para inserir o nome do projeto, 0s
dados de numero de nds, nimeros de elementos de cabos e nimero de elementos de viga-

coluna sdo inseridos.

Humber of Cable Elements:

MNumber of Beam/C chunn Elements: .
Project Mame:

MNumbers of Modes:

Figura A.3 - Caixas de texto editaveis.

Na tela principal existem 3 tabelas dindmicas que se referem a montagem da
geometria da estrutura. A primeira tabela é a entrada das coordenadas cartesianas, em metros,
dos nos dos elementos finitos.

A segunda tabela se refere aos elementos finitos de viga-coluna, onde devem ser
inseridos 0os numeros dos elementos, as conectividades, nimeros da se¢do, numero do
material e se a se¢do representa uma viga, ou coluna.

A terceira tabela se refere aos elementos de cabos. Esta tabela sé estara visivel se o
namero de cabos inserido na caixa de texto for diferente de zero. Nesta tabela deverdo ser

inseridos a conectividade dos cabos, e 0 numero da propriedade associado ao elemento.
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Section Type:
1- Beam
2- Column

Node Coordinates Beam/Column Properties Cahle Properties

Node Coord. X Coord. Y Element Node (i) MNode(k) SectionId  Material Property Number|  Sec. Type Element Node (i) Mode(k) | Stay Property Number

Figura A.4 - Tabelas dindmicas para geragdo da geometria da estrutura.

Os dados de propriedades das sec¢des, materiais, e propriedade dos cabos deveréo ser
inseridos ao abrir os menus mencionados na Figura A.2. Esses menus estdo representados a
seguir pela Figura A.5.

No menu dos materiais, deverdo ser inseridos quantos materiais diferentes estdo
associados aos elementos de viga-coluna, o seu nimero (na primeira coluna da tabela), o
modulo de elasticidade em MPa, e a massa especifica do material em tonelada/metro cubico.

No menu das propriedades dos cabos, devera preencher a caixa de texto com o
numero de propriedade de cabos diferentes existente na estrutura. A tabela com o numero da
propriedade, 0 mddulo de elasticidade (MPa), a area do cabo (m?), a massa especifica (t/m?) e
a tenséo de ruptura do cabo (MPa).

No menu das propriedades da secdo dos elementos de viga-coluna a caixa de texto
devera ser preenchida com o numero de secdes diferentes existentes. Na tabela o nimero da

sec#o, a area (m?) e a inércia da secdo (cm?).
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Mumber of Materisls Properties: Mumber of Different Cakle Properties:
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Section Identification A(m? I{cmd)
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Figura A.5 - Menus das propriedades dos materiais, cabos e secoes.

Na tela principal do cddigo desenvolvido ha na parte inferior esquerda a entrada de
dado das condicdes de contorno da estrutura. O nimero de nds restritos sera inserido na caixa
de texto. Essa caixa de texto estd associada a tabela dindmica adjacente, onde devera ser
preenchido o nimero dos nds restritos, e preenchendo a tabela com 1 — caso tenha restricdo na

coordenada indicada, ou 0 — caso a coordenada seja livre [Figura A.6].

Support Conditions

Mumber of Supperts: Node Rest. X Rest. ¥ Rest, 7

Figura A.6 - CondigGes de contorno.
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O carregamento uniformemente distribuido é calculado automaticamente por meio
dos dados inseridos de massa especifica e area da secdo. Internamente, a aceleracdo “default”
da gravidade utilizada pelo é g=9,807 m/s2. Caso queira-se adicionar algum carregamento
uniforme além do peso-prdprio dos elementos estruturais, isto devera ser feito por meio da
alteracdo da massa especifica, devendo-se calcular propriamente a massa especifica
correspondente ao novo carregamento uniformemente distribuido.

Existe a possibilidade da atuacdo de cargas concentradas. Para isto, existe um check-
box que deverd ser ativado. Ao ativar o check-box referente a presenca de cargas
concentradas, uma caixa de texto e uma tabela dindmica irdo aparecer. A caixa de texto
devera ser preenchida com o nimero de nds com carregas concentradas. A tabela dinamica
possui uma coluna para preencher o nimero do né, e os valores dos carregamentos pontuais

em kN nas coordenadas x e y globais [Figura A.7].

7| Concentrated Loads

HNaodes with Concentrated Loads: Mode Px (kM) Py (kN)

Figura A.7 - Tabela dos carregamentos concentrados existentes.

A aba do menu chamada de “Girder displacement control”, encontra-se, inicialmente,
inativa. Caso a analise ndo linear com os pontos de controle de deslocamento seja pretendida
pelo usuario, a possibilidade de controlar deslocamentos em pontos de controle s6 é possivel
com existéncia de elementos de cabo, pois sdo esses que serdo responsaveis por combater 0s
deslocamentos verticais.

Para ativar 0 menu, o numero inserido na caixa de texto referente ao nimero de
elementos de cabo devera ser diferente de zero. Entrando-se no menu “Girder Displacement
Control”, mostrado pela Figura A.8, o usuario ird encontrar uma caixa de texto onde devera
ser inserida 0 numero de pontos de controle da viga. Os pontos de controle sdo, geralmente,

pontos onde os cabos se intersectam com a viga.
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Em seguida, a tabela dindmica deverad ser preenchida com o ndé que sera feito o
controle, bem como o deslocamento vertical pretendido para o nd. A tolerancia pretendida
pela iteracdo de forma, que ja usa como padrdo do cédigo a tolerancia de 10, que pode ser
alterado pelo usuario. O tamanho do vao principal devera ser inserido conforme mostrado

pela equagéo (4.9).

Girder Displacement Control Menu . E=SEEn X

Vertical Displacement Control

MNumber of Girder Control Pomts:

MNaode Vertical Disp. (v - meters)

Shape Tteration Tolerance

Tol=10"| 4

Nlain Span Length (m):
oK

Figura A.8 - Menu para entrada de dados do Método da Anulacéo dos Deslocamentos.

Sao criados, para cada etapa citada, um arquivo de informagdes temporério de
extensdo “.mat”. S&o eles coordinates.mat, onde os dados das coordenadas dos noés sdo
armazenados; secoes.mat, com os dados das secOes existentes dos elementos de viga-coluna;
cables.mat, onde € escrito as propriedades dos cabos; materials.mat, onde as caracteristicas
fisicas dos materiais dos elementos de viga-coluna sdo escritos; cableelement.mat e
beamelement.mat, onde o0s dados inseridos de conectividade, tipo de se¢do, nimero dos
elementos séo escritos; supportconditions.mat, onde os dados de condi¢bes de contorno sdo
escritos; controlnodes.mat, caso tenha sido preenchido os dados do menu da Figura A.8;
conloads.mat, caso haja cargas concentradas.

Apos inseridos todos os dados de geometria e materiais da estrutura, é possivel
verificar se a geometria entrada esta correta, pelo botdo posicionado na parte inferior da tela

principal do programa (“Visualize Structure™).
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SALVAR E ABRIR ARQUIVOS

Ao salvar um arquivo, sdo criados 2 arquivos “.mat”, um com o nome do projeto
inserido pelo usuério, e o segundo com o nome do projeto inserido pelo usuério seguido de
“Data”. Por exemplo, ao salvar um projeto intitulado Exemplo, s&o criados “Exemplo.mat” e
“ExemploData.mat”. O arquivo sem a terminagdo Data salva os dados da tela principal do
programa, enquanto os dados dos materiais, que sdo inseridos via botdes do menu superior,
sdo salvos no arquivo de terminacgédo Data.

Para carregar um projeto salvo anteriormente, o usuario devera clicar na aba “menu”,
em seguida “Open Project” Figura A.9]. Com isso, uma nova caixa de texto seré aberta na tela
principal do programa, com 2 botdes ao lado, um para carregar, e 0 outro para cancelar
[Figura A.10]. O nome do arquivo devera ser escrito da mesma forma como foi salvo. N&o é
preciso salvar o arquivo com a extensdo, o cddigo gera automaticamente a extensdo. Para

carregar o arquivo tambeém néo é preciso adicionar a extenséo.

Menu | Girder Displacement Contrel  Help

Open Project e
Close Crl+C

Figura A.9 - Abrir um projeto existente.

) Open File
Open File:

Cancel

i

Figura A.10 - Abrir um arquivo.

Ao inserir o0 nome do arquivo desejado, o programa busca dentro da pasta do
programa os arquivos correspondentes. Caso seja encontrado, o cédigo 1€ os dados salvos da
estrutura e carrega. Caso nao seja encontrado o arquivo com o nome especificado, é dado um

aviso de erro ao usuario [Figura A.11].
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Figura A.11 - Erro de arquivo ndo encontrado.

PROCESSAMENTO DOS DADOS

A interface conta com dois botdes na parte superior da tela principal referente ao
processamento da analise estatica da estrutura, e da analise modal respectivamente, mostrados

na Figura A.12.

Menu  Girder Displacerment Contrel  Help
O 1 &oie

Figura A.12 - Os botdes referentes as andlises realizadas pelo codigo computacional.

Ao abrir o menu da andlise estética da estrutura, existe uma caixa de texto onde
devera constar o0 nome desejado para o arquivo de saida. E possivel escolher o tipo de anélise
(linear, ndo linear, e ndo linear com o0s pontos de controle). Caso seja selecionada as analises
ndo linear ou ndo linear com pontos de controle, a parte inferior do menu devera ser
devidamente preenchida com os valores de nimero de passos de carga, tolerdncia de
convergéncia do processo de Newton-Raphson [Figura A.13].

O usuario deve atentar que o critério de convergéncia é calculado pelo médulo do
vetor de desbalanceamento, como mostrado na equacdo (4.8). Neste menu, ainda é possivel
determinar o fator de escala dos deslocamentos, e o numero de divisGes internas para cada
elemento finito. Este nimero de divisdes internas ndo corresponde a um remalhamento dos
elementos finitos, apenas um artificio para o céalculo de um maior nimero de valores de

esforcos internos.
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Analysis Menu ]

Analysis Options

Scale Factor: 10

Cutput File Marme:

Element Divisions: 13

(©) Linear Stactic Analysis
(©) Nonlinear Stactic Analysis

() Nonlinear Stactic Analysis - Control Points

Load Increments: 1

. . Tol=10n |
Nonlinear Options: ¢ 4

Max tteration =| 9y

‘ Analyze Structure

Figura A.13 - Menu para sele¢do da analise estatica pretendida.

Posterior a analise estatica, € possivel realizar a analise modal da estrutura com base
nos elementos finitos. Caso a analise estatica realizada tenha sido a linear, o problema de
auto-valores e auto-veotres que sera resolvido pela anélise modal sera o problema abordado
pelo item 4.1.3. Entretanto, para o caso das analises estaticas ndo lineares, o problema que
serd solucionado sera o problema do item 4.1.4, com a matriz de rigidez tangente calculada ao
final do processo iterativo.

O menu da andlise modal [Figura A.14] permite o usuario escolher o nimero de
modos que deseja visualizar. Caso o tamanho da estrutura seja muito grande, a visualizacdo
dos modos de vibracdo pode ser amplificada por meio da caixa de texto referente ao fator de
escala.

O menu de analise modal permite ao usuario escolher qual a formulacdo que deseja
adotar para obtencdo da matriz de massa, isto é, matriz de massa concentrada, ou matriz de

massa consistente, segundo a formulagdes apresentadas no item 3.2.1.
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Modal Analysis Option

MNumber of Vibration Maodes to Visualize:

Zcale Factor: | 1

@ Modal Analysis with Lumped Mass Matrix

) Modal Analysis with Consistent Mass Matrix

Perform Modal Analysis

Figura A.14 - Menu de andlise modal da estrutura.

POS-PROCESSAMENTO

Este item serd dividido em dois subitens referentes ao pds-processamento da analise
estatica, e 0 segundo para pos-processamento da analise modal. O pos-processamento do
codigo computacional cria arquivos de texto para cada uma das analises, salvando-os em
pastas correspondentes a analise.

Os arquivos de saida sdo salvos dentro de uma pasta chamada Output. Dentro da
pasta Output existe duas pastas de saida de dados onde uma chama-se Static, onde os arquivos
gerados de analises estaticas de todas as estruturas serdo salvos, e a pasta dos arquivos de

anélise modal serdo salvos dentro da pasta Modal.

POS-PROCESSAMENTO - ANALISE ESTATICA

A andlise estética é realizada por meio do menu da Figura A.13. A visualizacéo das
respostas como deslocamentos, e esfor¢os internos gerada apos ser clicado o botdo “Analyze
Structure”. O clique neste botdo realiza o calculo da estrutura, e em seguida uma tela com a

deslocada da estrutura € mostrada, mas sem valores de deslocamentos, apenas a sua
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configuracdo deslocada [Figura A.15]. A linha preta tracejada representa a configuracdo
indeslocada da estrutura, enquanto as linhas cheias é a posicdo da estrutura apos a aplicacéo

dos esforcos externos.

Structure Deformed Configuration- Linear Analysis

7] ESPRRSOUR S SRS RPN B— R IRBROSLFS SN .

Ry= 785541 kN | i ; i § § § § Ry= 78.5541 kN
e, E a H a j . . .

-05

Height (m)

0 05 1 15 2 25 3 35 4 45 5
Distance (m)

Figura A.15 — Visualizacdo da configuracéo deslocada (fator de escala = 1000) de uma viga biapoiada.

A aba “Analysis menu” se torna ativa, permitindo ao usuario a escolha da
visualizacdo de deslocamentos (deslocamento na direcdo X, deslocamento na direcdo Y, ou o
deslocamento total), forgas internas (esforco normal, esforgo cortante, ou momento fletor).
Caso a analise com pontos de controle tenha sido selecionada, ha um submenu “Shape
Iteration” que se torna ativo.

A visualizacdo dos resultados se da por barras com gradientes de cores, que
representam a resposta selecionada pelo usuério (deslocamentos ou esfor¢os internos) Figura
A.16]. Os resultados dos deslocamentos sdo exatos nos nds da estrutura. Por isso, os valores
dos nds sdo plotados na imagem do pds-processamento, ja a resposta dos deslocamentos
internas ao elemento finito sdo aproximadas de acordo com as equacgdes (3.13) para 0s

deslocamentos axiais, e (3.17) para os deslocamentos transversais.
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Structure Displacement on the ¥ Direction

1] IR SO S—— SN F— | F— U S—
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L. . NS

£ 4 4 3 2 A 0

Figura A.16 — Visualizagdo dos deslocamentos verticais nos nds de uma viga biapoiada.

Para visualizagdo dos esforgos internos, sdo mostrados os valores nodais de cada
elemento finito. Para os momentos fletores, além dos momentos fletores nos nds, é
visualizado o momento maximo e minimo de cada elemento finito, bem como a posicéo local

do momento méxmio e minimo do elemento finito [Figura A.17].

Bending Moment
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e I M 98928 RN oy = 0K
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Figura A.17 - Visualizacdo dos momentos fletores de uma viga biapoiada.
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O submenu “Shape Iteration” permite obter graficos de deslocamentos horizontais,
verticais, forcas axiais, momentos fletores, e esforco cortante, de determinados nos da
estrutura ao longo do processo iterativo de obtencdo da configuracdo de referéncia [Figura
A.18].

Este submenu possui um grupo de botbes onde o usuario escolhe a resposta que
deseja obter o grafico (deslocamentos, ou forgas internas) onde o eixo das abscissas € a

iteracdo de forma, e o0 eixo das ordenadas € a resposta pretendida pelo usuario [Figura A.19].

Shape Iteration Visualization

Y-axis

@ Vertical Displacement

©) Horizontal Displacement
) Axial Force

) Bending Moment

©) Shear Force

Element type:
Numbher of data set: 1-Beam/Column Element
2-Cabhle Element

Element Element Type

Generate Graph ‘ ‘

Figura A.18 - Menu de respostas ao longo da iteracdo de forma .

As respostas de forcas internas devem ser associadas a elementos do tipo viga-coluna
(1), ou cabo (2), pois 0 n6 pode ser concorrente aos dois tipos de elementos. Ja para as
respostas em deslocamento, ndo importa o elemento associado.

A tabela dindmica deve ser preenchida com o nimero do elemento finito, o niUmero

do n6 e o nimero referente ao tipo de elemento. O nimero de dados a ser plotados devera ser
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preenchido na caixa de texto acima da tabela dindmica, num maximo de 21 dados possiveis
pela limitacdo da geracdo automatica da legenda.

Shape Iteration x Horizontal Displacement
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Shape Iteration

Figura A.19 - Exemplo de visualizacdo dos deslocamentos horizontais dos nos a cada iteracdo de forma.

E possivel visualizar as respostas via arquivo de texto gerado automaticamente. Cada
analise estéatica (linear, ndo linear, e ndo linear com os pontos de controle) cria dentro da posta
Static um arquivo de texto em formato “.txt”.

O nome do arquivo de saida sera dado pelo usuério, e pelo tipo de analise realizada.
A primeira parte do nome do arquivo é entrado pelo usuério na caixa de texto do menu
“Analysis option” mostrado na Figura A.13 (sem a extensdo de saida). A segunda parte do
nome do arquivo é dado pelo tipo de analise escolhida. As terminacdes séo “- Linear.txt”, “-
Non-linear.txt”, e “- Non-linear CtrPoints”. As unidades de saida s&o metro e kN.

O arquivo de saida da analise linear é o mais simples. Nele encontram-se dados
gerais, como nome do arquivo, nimero de elementos de viga-coluna, nimero de elementos de
cabos, e numero de graus de liberdade, e as respostas da estrutura obtidas, como

deslocamentos, reacdes, e esforcos internos [Figura A.20].
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| |
| MaACS Bridges - Linear Solution

File Name: viga - Linear.txt

Number of Beam/Column Elements: 3
Number of Cable Elements: O
Number of Degrees of Freedom: 12

Displacements

Node Disp.x (m) Iisp.y (m) Rot.Z (rad)

1 0. 000e+000 0. 000e+000 -1.628e-004

2 0. 000e+000 -1.98%e-004 -7.837e-005

] 0. 000e+000 -1.98%9e-004 7.837e-003

4 0. 000e+000 0. 000e+000 1.628e-004
| |
| , |
| rReactions
| |
INode Rx (kN) Ry (kN) Mz (kNm) |
| |

1 0.000 5.627 0. 000

4 0.000 3.627 0. 000

Beam Internal Forces

Element N1 CkND N CkND i (kN) v (kN) M1 CkNm) mf CkNm)
1 0. 000 0. 000 5.627 1.876 0. 000 5.627

2 0.000 0.000 1.876 -1.87 5.627 5.627

3 0. 000 0. 000 -1.876 -5.627 5.627 0.000

Figura A.20 - Arquivo de saida de analise estética linear.

Os deslocamentos e reacGes sdo dados com referéncia nos nés. Ja& os esforcos
internos sdo dados para cada elemento finito, onde os sufixos i, e f denotam no inicial do
elemento, e no final do elemento.

O arquivo de saida da analise estatica ndo linear possui dados de saida como o tempo
gasto pela andlise, 0 numero de incrementos de carga solicitado pelo usuario, e a tolerancia
adotada.

O bloco das respostas € idéntico ao da anélise linear, com os deslocamentos obtidos,
as reacOes, e esforcos internos. Entretanto, ao final do arquivo existe a saida da analise
iterativa, com dados de nimero de iteragdo, numero de iteracdo acumulada, e o erro (g,) ao

final do ciclo de equilibrio de cada passo de carga.
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| MACS Bridges - Non-Linear Solution

File Name: viga - Non-Linear.txt

Elapsed Time: 0.000 s
Number of Load Increments: 4
Tolerance: 1.000e-004

Number of Beam/Column Elements: 3
Number of cable Elements: 0
Number of Degrees of Freedom: 12

Displacements

Node Disp.x (m) Disp.Y (m) ROT.Z (rad)

1 0. 000e+000 0. 000e+000 -1.628e-004

2 0.000e+000 -1.989e-004 -7.837e-005

3 0. 000e+000 -1.989e-004 7.837e-005

4 0.000e+000 0. 000e+000 1.628e-004
| |
| - |
I Reactions I
| |
INode rx (kn) Ry (kN) Mz (knm) |
I I

1 0.000 5.627 0.000

4 0. 000 5.627 0. 000

Beam Internal Forces

Element Ni (kN) NF (kN) Vi (kN) v (kN) M1 (kNm) MF (kNm)
1 0.000 0.000 5.627 1.876 -0.000 5.627
2 0.000 0.000 1.876 -1.876 5.627 5.627
3 0.000 0.000 -1.876 -5.627 5.627 0.000

Iteration Data

Load Increment Number of Iterations Cumulative Iterations EpsonA
1 2 2 2.258e-015
2 2 4 4.515e-015
3 2 ] 7.823e-015
4 2 & 9.031e-015

Figura A.21 - Arquivo de saida da andlise estatica ndo linear.

Por altimo, o arquivo de saida da anélise ndo linear com pontos de controle (MAD)
possui no campo inicial o nimero de iteragdes de forma [Figura A.22] realizadas para obter a
convergéncia da analise.

O bloco das respostas da estrutura (deslocamentos e esforcos internos) sdo os valores
obtidos ao final do processo de convergéncia. Portanto a resposta final da estrutura em
equilibrio onde os pontos de controle escolhidos possuem deslocamentos verticais menores
que a tolerancia estabelecida.

A parte final do arquivo [Figura A.23] encontra-se a convergéncia dos processos
iterativos, mostrando, para cada iteracdo de forma, os nimeros de iteracdo obtidos para o
equilibrio da estrutura em cada passo de carga, 0 numero de iteragdes acumuladas, e 0 erro

aproximado (&,).
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| MACS Bridges - Non-Linear Solution |

File Name: AAA8A - Non-Linear CtrPoints.txt

Elapsed Time: 0.000 s

Number of Load Increments: 2

Tolerance: 1.000e-004

Number of Shape Iteration Performed: 4

Number of Beam/Column Elements: 11
Number of Cable Elements: 2
Number of Degrees of Freedom: 36

Figura A.22 - Campo inicial do arquivo da analise com pontos de controle.

Iteration Data

|
|
|shape Iteration Number: 1
|
|
|

Load Increment Number of Iterations Cumulative Iterations EpsonA

1 5] 5] 3. 890e-007

2 (5] 12 9. 890e-006
| |
| , |
| Iteration Data |
| |
|shape Iteration Number: 2 |
| |
|Load Increment Number of Iterations cumulative Iterations EpsonA |
| |

1 4 16 1.681le-005

2 5 21 1.374e-007
| |
| , |
| Iteration Data |
| |
|shape Iteration Number: 3 |
| |
|Load Increment Number of Iterations cumulative Iterations EpsonA |
| |

1 4 25 1.287e-006

2 4 29 1.032e-005
| |
| : |
| Iteration Data |
| |
|shape Iteration Number: 4 |
| |
|Load Increment Number of Iterations Cumulative Iterations EpsonA |
| |

1 4 33 2.039e-007

2 4 37 1.631e-006

Figura A.23 - Campo final do arquivo contendo as informagdes referentes a convergéncia da iteracdo de forma.
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POS-PROCESSAMENTO - ANALISE MODAL

A saida visual da analise modal é mais simples, visto que s6 ha dois tipos de analise
(matriz de massa concentrada ou consistente). No menu da analise modal o usuario deve
colocar o numero de modos de vibragdo que interessam ser visualizados. Caso seja inserido
um namero de modos maior que os extraidos da estrutura, s6 serdo mostrados 0os modos
extraidos.

Ao clicar no botdo “Perform Modal Analysis”, serd mostrado ao usuario as
animacdes do modo de vibragdo referente a frequéncia observada [Figura A.24]. E possivel o
usudrio adiantar para animacéo seguinte do modo de vibracao pelo clique do botdo do mouse,
e para retornar para um modo de vibragdo anterior deve-se clicar em qualquer botdo do
teclado.

O gréfico criado pela animagdo mostra os elementos finitos em azul, e 0s n6s como
marcadores verdes. O titulo informa qual a matriz de massa utilizada para a analise, e na parte

inferior da animacdo encontra-se o nimero da frequéncia observada e seu valor em Hz.

Structure Vibration Modes Linear - Lumped Mass Analysis

25 3 35 4 445
Freq2 = 170.6944 Hz

Figura A.24 - Animacéao do 2° modo de vibragdo de uma viga biapoiada.
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A tela de animacdes sera finalizada quando o usuério clicar no mouse no ultimo
modo vibracional inserido na caixa de texto do menu de analise modal. Isto é, caso 0 numero
de modos pretendidos pelo usuério seja 2, ao tentar prosseguir para 0 modo 3 por meio do
clique do mouse, as animacoes séo finalizadas.

Caso o0 usuario esteja visualizando o primeiro modo de vibrag&o e tente retornar para
0 modo de vibragdo zero, por meio do teclado, uma mensagem de erro sera exibida,

informando que ndo ha modos anteriores [Figura A.25].

! Error . L"':' — ﬁ_Jx

8 There iz no previous vibration mode

- 4

Figura A.25 - Mensagem de erro ao tentar acessar um modo anterior ao primeiro modo de vibracéo.

O arquivo de saida sera salvo dentro da pasta Modal. O nome do arquivo de saida
possui 3 partes. A primeira parte do titulo arquivo é o nome inserido pelo usuario no menu
“Analysis Option” [Figura A.13]. A segunda parte se refere a analise estatica realizada
previamente a analise modal, e a parte final do nome do arquivo refere-se a matriz de massa
utilizada para obtencao das frequéncias naturais.

O arquivo de saida das analises modais (matriz de massa concentrada, ou matriz de
massa consistente) sdo iguais, diferindo apenas no campo “Modal Analysis” [Figura A.26]. O
arquivo possui na parte superior o nome do arquivo, a analise estatica realizada, e a matriz de
massa utilizada.

Em seguida, sdo mostrados o numero de elementos viga-coluna, nimero de
elementos de cabo, numero de graus de liberdade, e 0 nimero de modos de vibragdo
extraidos.

A parte central do arquivo € reservada para mostrar as propriedades (area, momento
de inércia, médulo de elasticidade do material, e massa especifica) de cada elemento finito,
sendo separado em blocos de elementos finitos de viga-coluna e elementos de cabo.

A parte final do arquivo numera as frequéncias naturais em ordem crescente, onde a

primeira coluna refere-se ao numero da frequéncia obtida, a segunda coluna é o valor da
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frequéncia em Hertz, e a terceira coluna corresponde a frequéncia angular em radianos por

segundo.

| Modal Analysis - MACS Bridges |

File Name: viga Linear - Lumped Mass Modal analysis.txt

Static Analysis Performed: Linear
Modal Analysis: Lumped Mass Matrix

Number of Beam/Column Elements: 3

Number of Cable Elements: 0

Number of Degrees of Freedom: 12

Number of Natural Frequencies Extracted: 5

Beam/Column Elements Properties

Element Areal(m=) I{cmd) E(MPa) Rho(t,/m=)
1 0.1000 2.083e+005 2. B00e+004 2.550
2 0.1000 2.083e+005 2.800e+004 2.550
3 0.1000 2.083e+005 2.800e+004 2.530

Natural Freguencies

# Frequency (Hz) Angular Frequency (rad/s)
1 40, 82094 256.4855
2 170.69442 1072. 5047
3 181. 99691 1143.5203
4 497, 22482 3124.1557
5 679.22173 4267.6760

Figura A.26 - Arquivo de saida da analise modal.

165



	1 INTRODUÇÃO
	1.1 CONSIDERAÇÕES INICIAIS
	1.2  OBJETIVOS
	1.3 JUSTIFICATIVA
	1.4 METODOLOGIA
	1.5 ORGANIZAÇÃO DO TRABALHO

	2 REVISÃO BIBLIOGRÁFICA
	2.1 ESTADO DA ARTE

	3 MÉTODO DOS ELEMENTOS FINITOS (MEF)
	3.1 FUNDAMENTAÇÃO MATEMÁTICA 
	3.2 FORMULAÇÃO DOS ELEMENTOS FINITOS
	3.2.1 MATRIZ DE RIGIDEZ E MATRIZ DE MASSA DO ELEMENTO FINITO
	3.2.2 VETOR DE CARREGAMENTOS NODAIS DO ELEMENTO FINITO


	4 ANÁLISES ENVOLVIDAS E O MÉTODO DA ANULAÇÃO DOS DESLOCAMENTOS (MAD)
	4.1 ANÁLISES ENVOLVIDAS
	4.1.1 ANÁLISE ESTÁTICA LINEAR
	4.1.2 ANÁLISE ESTÁTICA NÃO LINEAR
	4.1.3 ANÁLISE DE VIBRAÇÃO LIVRE NÃO AMORTECIDA
	4.1.4 ANÁLISE DE VIBRAÇÕES SOB TENSÕES INICIAIS

	4.2 A ESCOLHA DO MÉTODO DA ANULAÇÃO DOS DESLOCAMENTOS – MAD
	4.3 DESCRIÇÃO DO MÉTODO MAD
	4.4 CRITÉRIO DE CONVERGÊNCIA
	4.5 MÉTODO DE NEWTON-RAPHSON
	4.6 FORMULAÇÃO DO MÉTODO MAD

	5 EXEMPLOS DE VALIDAÇÃO DO CÓDIGO COMPUTACIONAL
	5.1 EXEMPLOS DE VALIDAÇÃO
	5.1.1 PORTAL DE VOIGT
	5.1.1.1 ANÁLISE ESTÁTICA NÃO LINEAR
	5.1.1.2 ANÁLISE MODAL

	5.1.2 PONTE ESTAIADA ASSIMÉTRICA COM DOIS ESTAIS
	5.1.2.1 ANÁLISE ESTÁTICA NÃO LINEAR
	5.1.2.2 ANÁLISE MODAL

	5.1.3 PONTE ESTAIADA SIMÉTRICA EM CONFIGURAÇÃO DE HARPA
	5.1.3.1 ANÁLISE ESTÁTICA NÃO LINEAR
	5.1.3.2 ANÁLISE MODAL

	5.1.4 PONTE ESTAIADA SIMÉTRICA EM CONFIGURAÇÃO DE LEQUE
	5.1.4.1 ANÁLISE ESTÁTICA NÃO LINEAR
	5.1.4.2 ANÁLISE MODAL



	6 CONSIDERAÇÕES FINAIS E CONCLUSÃO
	6.1 VALIDAÇÃO DO CÓDIGO COMPUTACIONAL
	6.2 ANÁLISE ESTRUTURAL
	6.3 PROPOSTAS DE DESENVOLVIMENTO


